ANEJO Ne4:
DISENO Y COMPROBACION DE
LAS SUBESTRUCTURAS

Jesus Navarro Marco



ANEJO N24. DISENO Y COMPROBACION DE SUBESTRUCTURAS

INDICE 5.4.5.1.1 PilOte @iSIa0O0..veueeuiieeiieiiieieie ettt ettt ettt b et e ae e ees 29
oI Bt B A € (T o Yo X e [l o1 o) < USSPt 30

1. OBJETO DEL ANEJO oo eeeeeeee e eeeeeee s e eesesseeeeseses e essesesseseesseeessesesseeeseseeseeeeseeees s esseee s eessesessesessesees e eesene 3 5.4.5.2 Comprobacion de 1a resistencia @ arranque wo.....ccveessssvvvsesssssvsssess s 32
2. DATOS DE PARTIDA oo oo oo oo oo oo oo oo+ oo oo e oo oo e e e e e oo e s oo s e e s+ e e e s e e e s s s e e e e s e e e s e e e e e e e s e e e s e eeeeeeeseeeeeseeseeeeeeeeeeeeeeeeseee 3 >.4.5.3 Comprobacion de rotura horizontal del terren0 w.....occeessivvrssssvvers s 32
3 VERIFICACION DE LA ESTABILIDAD EN FASE CONSTRUCTIVA. TABLESTACAS ... 3 5.4.5.4 Rotura estructural (TOPe EStrUCTUIAl) ......eiiuieiiiiecee ettt ettt e e e ennas 32
3.1, ESTRIBO SONDEO SM-1 SUR oo 3 DA 5.5 PANUEO ..ttt ettt e b e sh e sat e st e bt e bt e beeabeesaeeeareeteen 33
3.1.1. EXcavacion Sin aCOdalami@nto.......cccueiiiiiiiiiiiiie s ccitee st sriree e st e s st e e s sb e e s sbe e e e s sbeeeesnbeeeesereeeenns 3 5.4.5.6 Deformabilidad de cimentaciones Profundas ...........ceessivvresssvvsssssivsss s 33
3.1.2. CAICUIO de 12 IONGItUT € EMPOLFAMIENTO ....ovooooooeoeeoeoeeeeeoooeeeeeeeeeeeoeeeeeeeeeee oo eeoee oo 7 5.4.5.6.1 PilOte @iSIa00..cceueieiiiieiie ettt e st e e st e e sreeesaree s 33
3.1.3. Excavacion con acodalamiEnTo .......c.ueeiiiiiiie ettt e e tee e e et e e e et e e e e e bt e e e eebaeeeeebraeeeebaaaanns 7 5:4:5.6.2 GrUPO de PIIOTES wrrrvvvvrss v 34
I B o | [o{¥1 o Yo [T = Tolo Yo =1 =1 01 =T o o R SRR 9 5.5 ESEIIDO NOTLE (SONGEO SVI-2).crsvvversvvress e 36
3.1.5. EleCCion de 2 tablESTACE .....c.eevveiriieiie ettt sttt b e st sttt be e beenbee s 9 >-5.1. Reduccion de esfuerzos al centro de a base €NCePatO. w..uvrrvvvrssvrss v e 36

3.2, ESTRIBO SONDEOQ SM-2 NORTE...ooc..ooscvvesssessssessssosssssessssessssessssssssssessssessssssssssessssessssessssesssssesnoes 10 5-5-2 Cargas aCtuantes SObre el Strb0 NOME.....vwvvrrsvrsvtrs s 37
3.2 1. Excavacion con acodalamiento ... 11 5.5.3 COMDINACION A @CCIONES ....eeeiuiiieiiieiiie ettt ettt et sb e e e st e e sabeesbe e e sabeesbeeesabeesabeeesaseesabeesneeesabeesnns 37

R IR o1 (o8| [o e 1= I Tole Yo F= 1 - 44 11=T o e RO SRURP RSP 14 >-5.4 Método simplificado para la obtencion de esfuerzos enlos Pilotes .......coivwesivsssvvnsssssssvssssnsssins 37
0 T A [=Yoloi (o] o W [=J TR =] o] (< = Lot I 14 5.5.5 COMPrODACIONES BEOTECNICAS ...vvvrssvvvvrssvvrrss e 37

4. DEFINICION GEOMETRICA -.cvvvveesoeeee oo e e e oo eeeeeseeeessesessessse s eesssssssesses e eesssssssssse e 15 5.5.5.1 Comprobacion frente a AUNGIMIENTO w...vvveesvvvrsssresssess s 37
AL INTFOTUCCION ..ttt ettt ettt ettt ettt e st e e bt e e s abe e s bt e e abeesabeeaabbeesabee e sbeesaseesabeeesabeesabeeesbeesabeeennseesaseas 15 3:5-3: L1 PHOTE AMSIATO . -vvvss v 38
4.2 Definicién GEOMELriCa (ESEHIDO NOFLE Y ESEHDO SUL).oovroo oo oeoeoeeee oo oo oo e 16 5.5.5.1.1 GruUPO 0@ PIlOTES ...ueeiieiiieiiie ettt ettt e e e e et e e e st e e e e sata e e e sbteeeeeataeeesntaeeesnraeeeanes 39

5 COMPROBACION GEOTECNICA DE LAS SUBESTRUCTURAS ... 19 5.5.5.2 Comprobacion de 1a resistencia @ arranQUE .........eeeeceveeeieiiieeecieeeeeiee e stee e e e e e s saree e e e sabaee s e saraeas 40
5.1, INtrodUCCION y ANAISIS Ae 18 VIADIIGAG oo oo oo 19 5.5.5.3 Comprobacion de rotura horizontal del tErreN0 .........eeeieciiie e e e 40
5.2, CAFACEIISEICAS el PHOTE woovr oo oeeee oo e e oo oo e 20 5.5.5.4 Rotura estructural (TOPe ESTrUCTUIAl) .....cccuviii it e e e e e e e 40
O e 27 5.5.5.5 PANMEO .. et st s b e e bt r e re e s ae e re s 40
5.4. ESIIDO SUR (SONAEO SIM-1) ..ottt ettt sttt st e be et ae st e e e s bt et e s teseeentesbeestenteeaeeneenaens 22 >-5.5.6 Deformabilidad de ciMeNtaciones Profundas .......cuees s svsssvsss st 40
5.4.1. Reduccion de esfUerzos al Centro de 1a Dase eNCEPAUO......oorvooooeeoooeoeoeoeoeooeeeeeeoeeeeeeeoeeee oo 22 5:6 CompProbaciones AdiCIONAIES. .......cuuiiiiiiiiieeceee et e e s e e e st e e e esaaeeeesntaeeeessaeeesansreeeennsreeaann 41
5.4.2. CArgas ACLUANLES SOBIE €] ESIFIDO SUF crvvvvvvevoeoeeosoeeeeoesoseeeeeseesessssseeeeeessessssssseseeeesesssesssseeeeseessennnes 22 6 CALCULO ESTRUCTURAL DE LAS SUBESTRUCTURAS ...ttt ettt ettt e e e e sttt e e e e e e sneneeeee e e s e sannnenee 41
5.4.2.1 Peso propio del muro prinCipaly del ENCEPAAO .. ..ooovooooooeoooeoeeseeooeeoeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 23 (A S 4 o Yol a o) o 1RV A=Y o g1 oo Y U 1 (SRR 42
5.4.2.3 Peso de las tierras que se encuentran en el trasdds del MUFO ......ovooeoooooooeoooeoooeeoeeeooeesoeeooeo 23 6.2.1 SECCION LiPO Y ALOS PrEVIOS .evvieiiiiieeiiiiee ettt ettt et e e e e e e e ete e e e sbte e e e eataeessstaeeesstaeessstaeessssaeeesnnes 42
5.4.2.4 EMPUJE del GUA N €1 trASABS. wrrrrooeooeoeoeeoe oo oo e e 24 (I 2 A Y 10T o3 g Vol T'o Y- 1 USSR 43
5.4.2.5 EMPUJE de HEITAS €N €1 trASAGS ... .oooooso oo oo oo oo e oo 24 6.2.2.1 CUANTIAS A& CAICUIO ...ttt st sttt b e bt e bt sae e e aee et as 43

5 4.2.6 Acciones del tablero ... 26 6.2.2.2 Cuantias de armado MINIMO ......coieireiiieie ettt ettt st st s be e be e bt e sae e st e eaeeeeeas 44

5 4.3Combinacion de acciones. ... 26 6.2.2.2.1 Armadura VEITICAl ....cooieeeeeiie ettt st et e s b e s esree e saree s 44
5.4.4 Método simplificado para la obtencién de esfUErz0s en 108 PIOES.......ooooorroooooooeooooeeooeooeeoeoeoeeoo 27 6.2.2.2.2 Armadura hoTiZONTal......coouiiiieieeeee e s 45
5.4.5 COMProbaciones GEOTECNICAS. .. .eiiuiiriiiie ettt ettt ettt sttt e be e s bt e st e et e et e e be e sbeesbeesaeeeateeeeenee 28 6.2.2.2.3 ArMAdUra trANSVEISAL .oossvessives et 4>
5.4.5.1 COMPTrODACION FreNte @ NUNGIMIENTO ......oovoooo oo oo eeeeeeeeeeeeeeeee oo )8 (S 0 T o (oY o T =1 - e LU= T 0 4 = o [ TSR 45

PROYECTO BASICO DE PUENTE SOBRE LA RAMBLA DE ALCALA EN BENICARLO (CASTELLON). SOLUCION C 1



6.2.2.4 Armadura bajo carga CoNCENTIATA . ....ccuiii i e eee e e e e e eabee e e e earae e e eanees 45
(o S T oY V=1 AU Lo I I [ ool - | USRS 46
6.2.3 Murete de guarda y 105a de tranSiCiON. .......ccovcuiiiiiiiiiie ettt e s e e e e s sarae e e s araeeessraeeas 47
B.2.4 PIlOTES. .neeeitie ettt ettt ettt e bt e e a b e b e e e b et e st e e e a bt e s b e e e he e e e beeeehbeeeabee e beeeeabeeebeeennreas 47
6.2.4.1 Armadura de CAICUID .......ooeueiieeee ettt ettt s e e sabe e sreeeas 49
6.2.4.2 Armaduras MINTIMAS ...coueriieieereere ettt ettt et esae e s et s bt e bt e bt e bt e sbeesaeesaseeaseebeesbeesbeesneesaeesanes 50
6.2.4.3 Propuesta de arMadO .......ccocciieiiiiiee ettt erte e e e rte e e e e ste e e e et e e e e e arae e e eata e e e earaeeeeanraeeeennees 50
6.2.4.4 SOliCitaciones taNGENCIAIES .. ..viiiiceiiee ittt e e s st e e s s sbe e e e s sabee e e s eareeeeeanees 50
o AR g Tl o =T [ NPT 51
6.2.5.1 Obtencién de los esfuerzos (NEdmax, NEdmin, VEAX, VEAY) ......cccoeeiiiiiiiecciiee et 52
6.2.5.2 Calculo del armado del ENCEPAO ......ccuiiii et e e e e e eabe e e e e aree e e ennees 53
T N N 42 = Yo (U= Y o YT o Tl T o - | F T 54
6.2.5.2.2 Armadura SECUNTANIA ..eeiviieiieeeiee ettt ettt ettt e st e et e e st e s sabe e sabe e e bt e e saseesbeeesabeesseeennee 56
6.2.5.2.3 Armadura secundaria vertical (cercos verticales) y armadura secundaria horizontal (cercos
aToT T o]0} 1 1=T-) F SRR 56
6.2.5.3 Armaduras MINIMAS ...coeeiiieiieieeeree ettt ettt s e e st et e et e e bt e sbeesaeesateeabeebeesbeesbeesaeesaeesaees 56
6.2.5.3.1 Armadura Minima SEOMEALIICA .....ueiiieiiiie ittt ee et ee et e e s e e s sre e e e snrae e e s ssbaeeesnraeeesnnsaeens 56
6.2.5.3.1 Armadura minima por control de fiSuracion..........cceecvveiiiciiie i 57
6.2.5.3.1 Armadura Minima MECANICA ....ecieeriiiierie ettt ettt e bttt e st e e be e sbeesbeesaeesaeesaeas 57
6.2.5.4 LONGITUAES 08 @NCIAJE....uiiiei ittt e et e e e e et e e e et e e e e e atae e e e ateeeeentaeeeennraeesennens 57
6.2.5.5 Armado fiNal...coueeieeee e e sttt 58
T REFERENCIAS ... ettt ettt ettt et et s e st s bt s bt e bt e e b e e s ae e s at e e st e bt e b e e sbeeseeesateeareebeenseenneesnnesmnes 59

PROYECTO BASICO DE PUENTE SOBRE LA RAMBLA DE ALCALA EN BENICARLO (CASTELLON). SOLUCION C

ANEJO N24. DISENO Y COMPROBACION DE SUBESTRUCTURAS



1. OBJETO DEL ANEJO

Una vez analizados todos los datos de partida supuestos (en el anterior anejo), el objeto de éste, es el de llevar a
cabo el disefio y comprobacién del tablestacado de la fase constructiva, como método de contencién de tierras
provisional que nos permite adecuar el terreno para llevar a cabo la excavacién del terreno y posterior
cimentacién. También se realiza el disefio de la cimentacidn, que en este caso se trata de cimentacion por pilotes
(cimentacion profunda).

2. DATOS DE PARTIDA

Los datos de partida se recogen en el anterior anejo (“Anejo N-3: Informe geotécnico”), donde se recoge el Informe
geotécnico proporcionado por los tutores de este taller.

Dicho informe ha sido analizado extrayendo los valores requeridos que junto a las recomendaciones vy
correlaciones existentes en la siguiente normativa: la Instruccion de Hormigdn Estructural (Fomento, Instruccidn
de Hormigdn Estructural (EHE-08), 2011), en el Documento Basico de Seguridad Estructural en Cimentaciones
(Fomento, Documento Basico, D.B.S.E.C. Seguridad Estructural. Cimientos (Cédigo Técnico de Edificacion), 2001),
el Eurocédigo EC-2 (AENOR, 2013) y la Guia de Cimentaciones en Obras de Carretera (Fomento, Guia de
Cimentaciones en Obras de Carretera, 2009) han sido suficientes para el desarrollo de este trabajo fin de grado.

En los siguientes apartados se describen las comprobaciones realizadas durante la fase constructiva y sobre la
cimentacion.

3. VERIFICACION DE LA ESTABILIDAD EN FASE CONSTRUCTIVA.
TABLESTACAS

Para la construccidn de la cimentacidn, sera necesaria la ejecucidn de una excavacién mediante pozos que permita
alcanzar la cota donde va a situarse el encepado de los pilotes, situado en la cota 5.30 metros. Se ha decidido
ejecutar el sostenimiento provisional de ambos pozos mediante tablestacas metdlicas, ya que el terreno no cuenta
con la capacidad necesaria para soportar un talud vertical. Por ello, sera necesario comprobar la estabilidad de la
misma, y realizar la eleccion de la mas adecuada en cada caso.

Para el calculo de los empujes sobre las tablestacas y el calculo de la misma se ha supuesto una sobrecarga en
coronacion de cada tablestaca de g = 10 kN/m? debido a la maquinaria durante la fase de construccién. Ademas,
no se ha tenido en cuenta el empuje que ejerce el relleno del terraplén sobre la tablestaca, debido a que la
ejecucién en la obra sera posterior a la construccion de la cimentacién profunda y los estribos, y por tanto no
estara presente durante la fase de excavacion.

Debido a que las condiciones del terreno no son iguales en cada uno de los estribos, se elegird la mas adecuada
para cada caso, comprobando la estabilidad de cada una en base a los empujes a los que esta estd sometida.
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3.1. ESTRIBO SONDEO SM-1 SUR

3.1.1. Excavacion sin acodalamiento

En primer lugar, vamos a estudiar la posibilidad de realizar la excavacién sin acodalamiento de ningun tipo (puntal,
buldn, etc.). Para ello, debe verificarse la condicion de momento nulo en la base de la tablestaca, y la longitud de
ésta vendrd impuesta por dicha limitacién.

El terreno de la excavacion puede verse en la figura 1 donde aparecen resumidas las condiciones y caracteristicas
del terreno existente, y en la tabla que se muestra se pueden ver resumidas los pardmetros necesarios para el
calculo de los empujes (Silvestre, Cuestiones de geotecnia y cimientos., 2001)

q = 10 kN/m2
‘ Sondeo SM-1
)
’ g Rellenos
7+ -
|
Cota de excavacion 5.30 m
& Nivel 1
-
o
~
| <
h*)
8 Nivel 2
w
'
'
Nivel 3

Figura 1. Terreno en el estribo Sondeo SM-1 para la excavacion sin acodalamiento. Fuente: Imagen realizada con
AutoCad.

Peso especifico seco  Peso especifico saturado Angulo de rozamiento

(kN/m3) (kN/m3) efectivo (2) Cohest
Rellenos 17 17 35 0
Nivel 1 20.5 11 28 3.75
Nivel 2 22 12 32 1.5

Tabla 1. Caracteristicas del terreno Sondeo SM-1.

Para el calculo de empujes del tablestacado se ha adoptado el modelo propuesto por Blum (1931), donde se
plantea un modelo isostatico. Del lado de la seguridad, los calculos de los empujes sobre las tablestacas se realizan



para una longitud de empotramiento de (0.70 + d) metros, empotrando de esta forma las tablestacas en el nivel 2
de arcillas, sabiendo que finalmente la longitud total de empotramiento tendrad un valorde E = 1.2 * (0.70 + d).

Se ha elegido empotrar las tablestacas en este nivel ya que mas de 12 metros seria una longitud demasiado elevada
en comparacion a la obra que se pretende realizar.

> Empujes activos. Trasdos.
Segun la teoria de Rankine, el empuje activo viene dado por la siguiente expresién:
eg=ky-0,—2-¢c" kg

Siendo ¢, la tension efectiva vertical, k, el coeficiente de empuje activo y ¢’ la cohesion efectiva, se procede a
calcular la distribucién de empujes activos en cada uno de los estratos.

Como se ha mencionado anteriormente, se adoptard una sobrecarga sobre la superficie del terreno de g = 10
kN/m?2.

o Rellenos (0 m<z<1.70 m); 17 kN/m?3, ¢'=35¢

Calcularemos en primer lugar las tensiones efectivas en el terreno de cada estrato, para posteriormente calcular
los empujes segun la teoria de Rankine.

kN kN
O'v:10 W+17 m'z

En este estrato, la presion intersticial es nula debido a la ausencia de nivel fredtico:
u=0
Por lo tanto:

, kN kN
0,,=av—u=10ﬁ+17ﬁ-z

El coeficiente de empuje activo viene dado por la siguiente expresioén:

1—senp’ 1—sen35°

= = = 0.271
¢ 1+sengp’ 1+ sen35°

El empuje unitario en funcidn de la profundidad z sera igual a:
, , , kN kN
e,=kyg-0',—2-¢" -k, =0271-(10 W+17 W-z)
De esta forma, el empuje en el techo del estrato:

kN kN
e'n(z=0m) = 0.271- (10 —+17 —- 0) = 2.71 kPa
m m
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Y el empuje en el muro del estrato:

, kN kN
e'q(z=170m) = 0.271 - (10 — 17—

-1.70 m) = 10.54 kPa
La resultante de empujes tiene los siguientes valores para el estrato de rellenos:
E'yy =271kPa-1.70m =4.61kN/m

(10.54 — 2.71) kPa
a2 = 2

!

-1.70m = 6.66 kN/m

Siendo sus respectivos puntos de aplicacién:

1.70m

Ergy = > +430m+d=515m+d
1.70m

Ergy = 3 +430m+d=487m+d

o Nivel1(1.70m sz<6 m); 20.5 kN/m3, ¢p'=282
Realizaremos el mismo procedimiento que en el caso anterior para calcular finalmente el empuje del terreno de
este estrato sobre las tablestacas.

kN kN kN
0y =10 —+17 —-1.70m +20.5 — - (z = 1.70)

En este estrato, la presion intersticial toma dos valores distintos en funcién de la profundidad, ya que aparece el

nivel freatico en la cota 3.48 m:
u; =0siz<3.48m
kN .
u, =10 ﬁ-(z—3.48)5|z>3.48m
Por lo tanto, habran dos valores distintos de tensidn efectiva, cosa que supondra un cambio de pendiente en la ley

de empujes que se producird en este estrato:

, kN kN kN kN
o'y =0,—u =10 —+17 —-1.70m+ 205 — - (z—1.70) = (20.5- z + 4.05) —
m m m m

, kN kN kN
0y =0,— U, =(205-z+ 4.05)W — (10 3 (z—3.48)=(105-z+ 38.85)W

1—senp’ 1—sen28°

= = = 0.361
¢ 1+senp’ 1+ sen28°




e’ ,(z=170m) = 0.361- (20.5- 1.70 + 4.05) —2-3.75-v0.361 = 9.54 kPa
e',(z=3.48m) = 0.361- (20.5 - 3.48 + 4.05) —2-3.75-0.361 = 22.71 kPa

e'q(z=6m)=10.361-(10.5-6+38.85) —2-3.75-v0.361 = 32.26 kPa

La resultante de empujes tiene los siguientes valores para el estrato de rellenos:

E'y3 = 9.54 kPa - (3.48 — 1.70)m = 16.98 kN/m

_ (22.71—9.54) kPa
N 2

E'qs = 2271 kPa- (6 —3.48)m = 57.23 kN/m

. (32.26 —22.71) kPa
E' g = . (6 — 3.48)m = 12.03 kN/m

i
E'qs

. (348 —1.70) m = 11.72 kN/m

Siendo sus respectivos puntos de aplicacién:

(3.48 — 1.70) m
£y = z +(6—-348)m+d=341m+d
(3.48 — 1.70) m
£y, = g +(6-348)m+d=311m+d
(6 —3.48) m
dgpy = ——+d=126m+d
(6 —3.48) m
dg,, =3 ——+d=084m+d

o Nivel2(6 m=<z<d);22 kN/m3, ¢'=32°

kN kN kN kN
0, =10 — +17 — - 1.70m+20.5 — - 430m +22 — -d
m m m m

En este estrato, aparece presion intersticial ya que el nivel fredtico se encuentra situado en una cota superior:

kN
m
, kN kN kN kN kN
oy=0,-u=10 —+17 —-1.70m + 20.5 — - 4.30m + 22 —3-d—<10 —3
m m m m m

kN
=127.05 —+12-d
m
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1—senp’ 1—sen32°

= = = 0.3073
¢ 1+sengp’ 1+ sen32°

e’ ,(d=0m)=0.3073-(127.05+12-0) — 2 1.5-10.3073 = 37.38 kPa

e'q(d)=0.3073-(127.05+12-d) —2-1.5-v0.3073 = (37.38+3.69-d) kPa

La resultante de empujes tiene los siguientes valores para el estrato de rellenos:
E'y; =37.38kPa-dm = (37.38-d) kN/m

(3.69 - d) kPa )
E'q =-————— dm=(185-d*) kN/m

Siendo sus respectivos puntos de aplicacion:

» Empujes pasivos. Intradés

Segun la teoria de Rankine, el empuje pasivo en el intradds viene dado por:

ey =k, 0,+2-c- /kp

Siendo ¢, la tensién efectiva vertical, k,, el coeficiente de empuje pasivo y ¢’ la cohesion efectiva, se procede a
calcular la distribucién de empujes activos en los estratos.

En los empujes pasivos, se tomara un coeficiente de minoracién de 0.5 para quedar del lado e la seguridad.

El empuje pasivo empieza en el plano superior de los pilotes prefabricados, coincidiendo con el plano de apoyo del
encepado, situado en la cota 5.30 m a la altura del nivel 1 de arcillas.

o Nivel1(0msz<0.7m);20.5 kN/m3, ¢'=282
Como en el caso anterior, los empujes pasivos los obtendremos mediante la teoria de Rankine, pero en este caso

serd necesario calcular el coeficiente de empuje pasivo. Por lo demas, se seguird el mismo procedimiento de
calculo.

O'v=20.5 ﬁ-zm

En este caso existe presion intersticial ya que el nivel freatico aparece en una cota superior (4.38 m):
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, kN kN kN k

, k
av=av—u=20.5ﬁ-z—10ﬁ~z=(10.5-z)m . .

k,=—= = 3.2541

Pk, 03073

ey, =k, 0,+2-c- /kp

El coeficiente de empujes pasivos viene dado por:
e'p,(d=0m)=32541-(1435+12-0) +2-1.5-v3.2541 =52.11kPa
" 1 1 277 e'p(d) =3.2541-(1435+12-d) + 2-1.5-V3.2541 = (52.11 + 39.05 - d) kPa
Pk, 0361
=ky,-0',+2-c"- |k 1
ep=ip oyt [k E'ps =5-5211kPa-dm = (26.06 - d) kN/m
e',(z=0m)=277-(105-0)+2-3.75-Vv2.77 = 12.48 kPa 1 (39.05-d) kPa
E’p4=§- > -dm=(9.76 - d*) kN/m

e',(z=070m) = 2.77 - (10.5 - 0.70) + 2 - 3.75 - V2.77 = 32.84 kPa

Siendo sus respectivos puntos de aplicacion:

La resultante de empujes tiene los siguientes valores para el estrato de rellenos, tomando el coeficiente de
. . . ) d
seguridad mencionado anteriormente: dE’pl Em
E'py =5 12.48 kPa - 0.70 m = 4.37 kN/m d
dE’pZ =—m
, 1 (32.84 —12.48) kPa 3
Epzzi- > -0.70m =3.56 kN/m

Siendo sus respectivos puntos de aplicacién:

0.70m

Eryy = > +d=035m+d
0.70m

dE,p2= 3 +d=023m+d

o Nivel 2(0.70 m < z £ d); 22 kN/m3, ¢p'=32°

kN kN
0y =205 —-07m+22 —-dm
m m

kN
m

PROYECTO BASICO DE PUENTE SOBRE LA RAMBLA DE ALCALA EN BENICARLO (CASTELLON). SOLUCION C



A continuacién se muestran resumidas las resultantes de los empujes en cada uno de los estratos, asi como sus

puntos de aplicacién.

Empuje Punto de aplicacion
E' 4.61 kN/m 515m+d
Rell ai
elenos | g . 6.66 kN/m 487 m+d
E'y3 16.98 kN/m 341m+d
, E'4 11.72 kN/m 311m+d
Nivel1 | g 57.23 kN/m 1.26m+d
E' 46 12.03 kN/m 0.84m+d
d
E' 4, (37.38-d) kN/m —
Nivel 2 z
E'qs (1.85-d?) kN/m 3 m
Tabla 2. Resumen empujes activos y puntos de aplicacion.
Empuje Punto de aplicacion
E’ 4.37 kN .
Nivel 1 ,pl 37kN/m 035m+d
E' 3.56 kN/m 0.23m+d
d
Nivel 2 o , a
p4 (9.76 - d°) kN /m 7™M

Tabla 3.Resumen empujes pasivos y puntos de aplicacion.

3.1.2. Cdlculo de la longitud de empotramiento

Como se ha mencionado anteriormente, la condicién necesaria para realizar el sostenimiento de las tablestacas
sin acodalamiento es que el momento producido en la base de la tablestaca por los empujes activos sea
compensado por los pasivos. Por tanto, se ha de verificar la siguiente condicién:

m
M, = Z E'gidg, — Z E'y - dg, =0
=

I=1

Sustituyendo en dicha ecuacidn la relacion de empujes y distancias obtenidos anteriormente y resumidos en las
tablas 2 y 3, obtenemos una distancia de empotramiento necesaria d = 8.175 m, lo que significa que el estrato del
terreno del nivel 2 (con una potencia de 6 metros) no es suficiente para que los empujes activos que se producen
sobre las tablestacas sean compensados por los pasivos, por lo que seria necesario empotrar las tablestacas en
niveles inferiores y el calculo realizado no seria correcto.

Ademas, el empotramiento real necesario seria igual a E = 1.2 = (0.7 + 8.175) = 10.65 metros, lo que significa una
longitud de tablestaca empotrada en el terreno de 15.95 metros, cosa que produciria un momento maximo
demasiado elevado y las dimensiones de la tablestaca (tanto el espesor, como la propia longitud) serian muy
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grandes. Por tanto, se descarta la posibilidad de realizar el empotramiento sin ningun tipo de acodalamiento y se
va a estudiar el caso con la colocacion de puntales, reduciendo de esta forma la longitud de la tablestaca.

3.1.3. Excavacion con acodalamiento

Se ha decidido realizar la excavacién estableciendo una longitud de la tablestaca igual a 9 m, empotrando una
longitud de 3 metros en el nivel 2 de arcillas. Teniendo en cuenta esto, la longitud de calculo d' sera igual a:

d’ =75m

T 12

El esquema de célculo, con los estratos de terreno afectados por la tablestaca en este caso queda resumido en la
figura 2:

q =10 kN/m2
' Sondeo SM-1
L}
e Rellanos
7+ -
[
L}
Cota de excavacion 5.30 m
@ Nivel 1
-t
QV
' ~
| | ) <
= |
= i 8
- Nivel 2 ' =
i
!
Nivel 3

Figura 2. Terreno Sondeo SM-1 para excavacion con acodalamiento y longitud de tablestaca establecida. Fuente:
Imagen realizada con AutoCad.

> Empujes activos. Trasdos.

Al no variar el espesor del terreno considerado, los empujes son los mismos que los obtenidos en el apartado
anterior, y en este caso, la longitud d empotrada que se establece en el apartado anterior como incdgnita es igual
a 1.50 metros.

A continuacidn, se muestran los empujes que actuan asi como su punto de aplicacion.

o Rellenos (0m=<z<1.70 m); 17 kN/m3, ¢p'=352



, kN kN
e'q(z=0m) = 0.271-(10 —+17 W'()) =2.71kPa
kN kN
e'y(z=170m) = 0.271- (10 — +17 —-1.70 m) = 10.54 kPa
m m

E'yy =2.71kPa-1.70 m = 4.61 kN/m

(10.54 — 2.71) kPa
a2 = 2

!

+1.70m =6.66 kN/m

1.70m
+430m+d=515m+1.50m =6.65m

Ergs —

2
1.70m
dgi,, = 3 +430m+d=487m+1.50m=637m

o Nivel1(1.70m sz <6 m); 20.5 kN/m3, ¢p'=282

e'y(z=170m) = 0.361- (20.5 - 1.70 + 4.05) —2-3.75-/0.361 = 9.54 kPa
e'y(z=3.48m) = 0.361- (20.5 - 3.48 + 4.05) —2-3.75-+0.361 = 22.71 kPa

e'q(z=6m) =0.361-(10.5-6+38.85) —2:3.75-v0.361 = 32.26 kPa

E'ys = 9.54 kPa - (3.48 — 1.70)m = 16.98 kN/m

(22.71 — 9.54) kPa
a4 = 2

!

(348 —1.70) m = 11.72 kN/m

E'ys = 22.71 kPa - (6 — 3.48)m = 57.23 kN/m
_ (32.26 — 22.71) kPa

!

- (6 — 3.48)m = 12.03 kN/m

a6 2
(3.48 — 1.70) m
dg,., = . +(6—348)m+d=341m+150m=491m
(3.48 — 1.70) m
By = - +(6—348)m+d=311m+150m=461m
(6 —3.48) m
Apryy = ————+d = 126m+150m =276 m
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(6 —3.48) m
dgpy =——5——+d =084m+150m =234m

o Nivel2(6 msz<d); 22 kN/m3, ¢p'=322

e',(d=0m)=0.3073-(127.05+12-0) —2-1.5-10.3073 = 37.38 kPa

e'q(d=150m)=0.3073-(127.05+12-d) —2-1.5-v0.3073 = (37.38+3.69 - d) kPa

E'y, = 37.38 kPa - 1.50 m = 56.07 kN/m

(3.69 - 1.50) kPa
E'gg = - -1.50 m = 4.16 kN/m

Siendo sus respectivos puntos de aplicacién:

1.50

dE,a7 = — m=0.75m
1.50

dE’as = =3 m=0.50m

» Empujes pasivos. Intradés

o Nivel1(0m=<z<0.7m);20.5 kN/m3, p'=282

e',(z=0m)=277-(10.5-0) +2-3.75-V2.77 = 12.48 kPa

e',(z=0.70m) = 2.77 - (10.5 - 0.70) + 2 - 3.75 - V2.77 = 32.84 kPa

E'yy ==-12.48 kPa-0.70 m = 4.37 kN/m
2

!

1 (32.84—12.48) kPa

b2 =5 > -0.70 m = 3.56 kN/m

0.70m
Elpy = 2

+d=035m+150m=1.85m



0.70m

Erps = 3 +d=023m+150m=173m

o Nivel2(0.70m <z=d); 22 kN/m3, ¢'=32°

e',(d = 0m) = 3.2541- (1435 +12-0) + 2 - 1.5-v/32541 = 52.11 kPa

e',(d = 1.50m) = 3.2541 - (14.35 + 12 - d) + 2 - 1.5 - V3.2541 = (52.11 + 39.05 - d) kPa

1
E'ys = > 52.11 kPa-1.50m = 39.09 kN/m

E'py =1 B2SISOKPE 1y 50 1 = 21.96 kN /m
1.50
dE,p3 = Tm =0.75m
1.50
Erps = 3 m=0.50m
Empuje Punto de aplicacion Momento (kN-m/m)
E’' 4.61 kN/m 6.65m 30.66
Rell a1
eflenos | g1 6.66 kN/m 6.37 m 42.42
E'y3 16.98 kN/m 491m 83.37
E' 11.72 kN/m 4.61m 54.03
Nivel 1 &
ve E'ys 57.23 kN /m 2.76 m 157.95
E' 6 12.03 kN/m 2.34m 28.15
E' 56.07 kN/m 0.75m 42.05
Nivel 2 2
ve E 416 kN /m 0.50 m 2.08
Tabla 4. Resumen empujes activos y puntos de aplicacion.
Empuje Punto de aplicacion Momento (kN-m/m)
E' 4.37 kN 1. 8.08
Nivel 1 E,pl /m 85m
p2 3.56 kN/m 1.73m 6.16
E' . N . 29.32
Nivel 2 3 39.09 kN/m 0.75m
E',4 2196 kN/m 0.50m 10.98

Tabla 5. Resumen empujes pasivos y puntos de aplicacion.

Por tanto, el momento resultante de los empujes activos y pasivos respectivamente en la base de la tablestaca es
igual a:
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Myo = 440.72 kN - m/m
M,y = 54.54 kN - m/m

3.1.4. Calculo del acodalamiento

En este caso, la condicidn necesaria sera de nuevo un momento nulo en la base de la tablestaca, considerando el
momento producido por el acodalamiento. Con esta condicidn, obtendremos el valor necesario del acodalamiento.

n m
=1 j=1
Por tanto, despejando la incégnita F, se obtiene la fuerza necesaria que debe ejercer el puntal o puntales a colocar:

n roo, _ym o
1=1E ai dE'az J=1E pJj dE’pj _ (Mgo — Mpo)

X X

Sustituyendo y siendo la distancia de la fuerza F a la base de la tablestaca aproximadamente de x = 6 m, es decir,
gue los anclajes se coloquen a una distancia aproximada de 1.5 metros por debajo de la superficie del terreno:

o _ Y4072 KN -m/m — 54.54 kN -m/m

kN kN
= 64.36—~ 100 — (Quedando del lado de la seguridad)
6m m m

Por tanto, serd necesario un acodalamiento, que proporcione 100 kN/m a lo largo del paramento de la excavacidn,
por ejemplo mediante un mecanismo de anclajes situados a 1.5 metros de la superficie del terreno y dispuestos
de forma que proporcionen la fuerza necesaria por metro lineal. Por ejemplo, podriamos colocar un anclaje cada
2 metros que sea capaz de transmitir una fuerza de acodalamiento de 200 kN.

3.1.5. Eleccion de la tablestaca

En cuanto a la eleccién del perfil de la tablestaca metalica deberemos tener en cuenta el momento maximo que
se produce en la misma, el cual coincide con el punto de cortante nulo, posteriormente obtendremos el médulo
de seccion requerido por el perfil metalico. El cortante se anula en el punto donde se igualan el empuje pasivo y el
activo.

El punto de cortante nulo se encuentra acotado entre la profundidad 5.30 y 7.50 metros, ya que deben movilizarse
empujes pasivos para poder verificar esta condicidn. Establecemos el punto donde se produce el cortante nulo
como X.

o  Empujes activos en el relleno

E'yy =2.71kPa-1.70 m = 4.61 kN/m

(10.54 — 2.71) kPa
a2 = 2

!

-1.70m = 6.66 kN/m

e  Empujes activos sobre el nivel 1



E'ys = 9.54 kPa - (3.48 — 1.70)m = 16.98 kN/m

(22.71 — 9.54) kPa
a4 = 2

!

(348 —1.70) m = 11.72 kN/m

E'ys = 22.71 kPa - (6 — 3.48)m = 57.23 kN/m

U

(32.26 — 22.71) kPa
a6 = 2

-(6—3.48)m =12.03 kN/m
e Empujes activos sobre el nivel 2

e's =03073-(55.05+12-x,) —2-1.5-v0.3073

E'y; =37.38kPa- (xy, — 6) m = (37.38 - xo — 224.28) kN/m

_3.69 - (xo — 6) kPa

> (xo—6)m = (1.85-x3 — 22.2 - xy + 66.6) kN/m

A
Ea8

e Empujes pasivos sobre el nivel 1

E'py =5 1248kPa-0.70 m = 4.37 kN/m

!

1 (32.84 — 12.48) kPa

2 =5 > .0.70m = 3.56 kN/m

e Empujes pasivos sobre el nivel 2

1
E'ps =5 5211kPa (xo — 6) m = (26.06 - xo — 156.36) kN /m

1 39.04- (x, — 6) kPa
p4=E- 2 .

I

(xo—6) m=1(9.76 - x5 —117.12 - x4 + 351.36) kN/m

Sustituyendo todo lo anterior en la siguiente expresién obtenemos la profundidad donde se produce el cortante
nulo, se ha de considerar ademds el empuje que ejerce el acodalamiento sobre las tablestacas de forma que:

n m
Z E',i — Z E',; —F ,de donde se deduce que x, = 5.89 m
=1 =1

Siendo en este punto el momento méximo producido por cada uno de estos empujes:

n
Mméxzz

m
E'yi dei, , — Z E'yj-dg o —F-xo = 21824 — 1.50 — 439 = —222.26 kN - m/m
=1 j=1

Para encontrar el punto en el que se anula el cortante es necesario considerar el empuje que ejerce el
acodalamiento sobre la tablestaca, ya que si no se considera (calculo que quedaria del lado de la seguridad) el
cortante se anula en una profundidad mayor a la que se ha calculado el empotramiento de las tablestacas.
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Por ello, en el calculo del momento méximo se introduce también aquel ejercido por dicho acodalamiento, el cual
es de una magnitud mayor que los ejercidos por los diferentes empujes del terreno en dicho punto. Asi, que
guedando del lado de la seguridad se ha elegido tomar unas tablestacas capaces de resistir un momento maximo
de 250 kN-m/m.

La tensiéon maxima admisible 0,4, viene determinada por el limite eldstico del acero, que en este caso se trata de
una tablestaca de acero S355. Adoptando un coeficiente de seguridad igual a y = 1.15, la tension admisible es:

355 MPa

Ogdm = 1—15 = 308.70 MPa

Y por tanto, el mddulo resistente de seccidn requerido por las tablestacas es el siguiente:

M, 250 kN - m/m m3
w=—"%== / =81-107"—

B - = 809.85 cm3
Oaqam  308.70-103 kPa em3/m

Consultando un catdlogo de tablestacas ArcelorMittal o similar, la tablestaca que cumple con el médulo de seccidn
requerido se trata de una seccién en U con cédigo AU 14 o similar, como la representada en la figura siguiente y
con las siguientes caracteristicas:

e b (Ancho) =750 mm

e h(Alto) =408 mm

e t(Espesor) =10 mm

e s (Espesor)=8.3mm

e A (Area de seccién) =132 cm?*/m

Figura 3. Tablestaca escogida modelo ESC-EU28 o similar.

3.2. Estribo sondeo sm-2 norte

En este caso, existen algunas diferencias en el calculo de los empujes sobre las tablestacas respecto a lo calculado
para el otro estribo del puente. Los terrenos presentes en este estribo, las caracteristicas y parametros de los
cuales se muestran en el "Informe geotécnico", son diferentes a los anteriores en los dos niveles superiores. Se
trata de rellenos muy compactos que podrian incluso asimilarse a rellenos de hormigén y un nivel 1 formado por
material granular, mientras que en el estribo del Sondeo SM-1 Unicamente aparecian arcillas por debajo de los
rellenos. Estas diferencias variaran singularmente el resultado del calculo de la estabilidad de las tablestacas.

Ademas, simplificando el calculo no se considerard en este caso la posibilidad de realizar la excavacién sin
acodalamiento, ya que como se comprobd en el anterior apartado seria necesaria una longitud de empotramiento
demasiado elevada para la envergadura de la obra. Por lo que se tomara como referencia la longitud de tablestacas
establecida en el otro estribo.
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Esto supone una longitud real de empotramiento igual a 9 metros, considerando en el calculo una longitud de 7.50
metros que supone una distancia empotrada en el nivel 2 igual a 1.50 metros. La cota de excavacién corresponde
también a los 5.30 metros y la distancia a la que se colocan los acodalamientos serd de igual forma a 1.50 metros
de la cota del terreno. En este caso, el nivel freatico aparece a la cota 1.95 metros ya que existe material granular
en el nivel 1 que podria almacenar agua, para realizar un cdlculo mas real y simplificado consideraremos el nivel
freatico en el techo del estrato del nivel 1.

3.2.1. Excavacion con acodalamiento

Como hemos mencionado, los rellenos que encontramos en el primer estrato del terreno que aparece en este
estribo estan formados por un material granular muy compacto, lo que supone un peso especifico mayor que el
considerado anteriormente. Ademads, las caracteristicas del nivel 1 cambian por completo al tratarse de un material
granular en este caso.

Por lo que respecta al modelo del terreno considerado, distancias, etc. no varia, pudiendo asimilarse de la misma
forma que el anterior tal y como se observa en la siguiente imagen.

q = 10 kN/m2
Sondeo SM-2
|
. 2 Rellenos
% v—'
i
o Cota de excavacion 5.30 m
™ Nivel 1; Material
N granular |
=
1 ~i
! | i =
2 |
o
o
S Nivel 2 E
© ! 8
I
©
1

Nivel 3 \

Figura 4. Terreno Sondeo SM-1 para excavacion con acodalamiento y longitud de tablestaca establecida. Fuente:
Imagen realizada con AutoCad.
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Peso especifico seco  Peso especifico saturado Angulo de rozamiento Cohesion

(kN/m?3) (kN/m?3) efectivo (2)
Rellenos 25 25 35 0
Nivel 1 18.70 19.20 28 0
Nivel 2 22 12 32 1.5

Tabla 6. Caracteristicas del terreno Sondeo SM-2
» Empujes activos. Trasdds.

o Rellenos (0 m<z<1.70 m); 25 kN/m3, ¢p'=35°

Calcularemos en primer lugar las tensiones efectivas en el terreno de cada estrato, para posteriormente calcular
los empujes segun la teoria de Rankine.

kN kN
0'17210 W+25 ﬁ'Z

En este estrato, la presidn intersticial es nula debido a la ausencia de nivel fredtico:

u=0

Por lo tanto:

kN kN
UU=Uv—u=1OF+25$'z

El coeficiente de empuje activo viene dado por la siguiente expresion:

1—senp’ 1—sen35°

= = =0.271
¢ 1+senp’ 1+ sen35°

El empuje unitario en funcidn de la profundidad z serd igual a:
, , , kN kN
ea=ky-0,—2-c" -k, =0271-(10 W+25 W'Z)
De esta forma, el empuje en el techo del estrato:
kN kN
e'q(z=0m) =0.271- (10 —+25 —- 0) = 2.71 kPa
m m

Y el empuje en el muro del estrato:
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kN kN
e'y(z=170m) = 0.271- (10 — +25 —-1.70 m) = 14.23 kPa
m m

E'yy =271kPa-1.70 m = 4.61 kN/m

!

_ (14.23 - 2.71) kPa

+1.70m =9.80 kN/m

a2 2
1.70m
Erg, = +430m+d=515m+1.50m =6.65m
1.70m
Erg, = +430m+d=487m+150m=637m

o Nivel 1(1.70m <z<6 m); 19.20 kN/m3, ¢'=28°

Realizaremos el mismo procedimiento que en el caso anterior para calcular finalmente el empuje del terreno de
este estrato sobre las tablestacas.

kN kN kN
Oy = 10 W-l_ 25 ﬁ 1.70m + 19.2 $(2—170)

En este estrato, aparece ya la presidn intersticial en todo el estrato ya que hemos considerado el N.F. en la cota
1.70 metros (Unicamente para simplificar este cdlculo, el nivel fredtico real en este estribo esta en la cota 1.95
metros):

kN
=10 —-(z~1.70)

kN kN kN kN
o'y =0,—u=10 —+25 —-1.70m+19.2 — - (z — 1.70) — (10 — - (z — 1.70))
m m m m

kN
=(9.20 - 7 + 36.86) —
m

1—senp’ 1—sen28°

= = = 0.361
¢ 1+seng’ 1+ sen28°

e',(z=170m) = 0.361- (9.20 - 1.70 + 36.86) = 18.95 kPa
e',(z=6m) =0.361-(9.20- 6+ 36.86) = 33.23 kPa

E'ys = 18.95 kPa - (6 — 1.70)m = 81.49 kN/m
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_ (33.23 - 18.95) kPa

E' > - (6 —1.70) m = 30.70 kN/m
(6 —1.70) m
dgpy =—————+d=215m+150m =3.65m
(6 —1.70) m
dgp, =——5——+d=143m+150m=293m

o Nivel2(6 msz=sd); 22 kN/m3, ¢p'=322
kN kN kN kN
0, =10 —+25—=-170m+ 192 —-430m+22 —-d
m m m m
En este estrato, aparece presién intersticial ya que el nivel freatico se encuentra situado en una cota superior:
kN
u=10 —3" d
m
, kN kN kN kN kN
ogy=0,—u=10—5+25—-170m+19.2 —-430m + 22 —3-d—(10 —3-d)
m m m m m

kN
=135.06 — +12-d
m

1—senp’ 1—sen32°

= = = 0.3073
“ 1+4+senp’ 1+ sen32°

e's(d=0m)=0.3073-(135.06+12-0) —2-1.5-v0.3073 = 39.84 kPa

e',(d = 1.50m) = 0.3073 - (135.06 + 12 - 1.50) — 2 - 1.5-/0.3073 = 45.37 kPa

E'ys = 39.84 kPa - 1.50 m = 59.76 kN/m

!

_ (45.37 —39.84) kPa

6 . -1.50 m = 4.15 kN/m

Siendo sus respectivos puntos de aplicacién:

1.50
dE’as =—m=0.75m
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1.50 kN kN
dE,M:TmZO.SOm Uv:1920$07m+22$dm
kN
u=10 —-d
m3

» Empujes pasivos. Intradds

, kN kN kN kN
a,,=a,,—u=19.20 F07m+22 mdm —(10 ﬁd):(1344+12d)m

o Nivel1(0m<sz<50.7m); 19.20 kN/m3, ¢p'=282

Como en el caso anterior, los empujes pasivos los obtendremos mediante la teoria de Rankine, pero en este caso k. = i _ 1 3.2541
. . - . . . .y . . P = = o
sera necesario calcular el coeficiente de empuje pasivo. Por lo demas, se seguira el mismo procedimiento de kq 0.3073
calculo.
kN
0,,—19.20$-2m ey =ky o, +2-c - /kp

En este caso existe presion intersticial ya que el nivel freatico aparece en una cota superior:
P vad P P e’p(d =0m)=3.2541-(13.44+12-0)+2-1.5-v3.2541 = 49.15 kPa

kN
u=10—5-z e',(d = 1.50 m) = 3.2541 - (13.44 + 12 - 1.50) + 2 - 1.5 - V3.2541 = 107.72 kPa

, N kN
O'v=0'v—u=19.20$‘2—1()?'2:(9.20'2)? .
E' 2 =§-49.15 kPa-1.50m = 36.86 kN/m

1 (107.72—-49.15) kPa

El coeficiente de empujes pasivos viene dado por: E’p3 =2 : - 1.50 m = 21.96 kN /m
k,=—= L 2.77
Pk, 0361
1.50
dE,p2 = Tm =0.75m
" — k.o .. ’ 1.50
ep=k,-0,+2-c ky dE,p3=—3 m=0.50m
e',(z=0m)=277-(9.20-0) =0kPa
e'p(z=0.70m) = 2.77 - (9.20 - 0.70) = 17.84 kPa
Empuje Punto de aplicacion Momento (kN-m/m)
1 17.84 kPa Rellenos E's4 4.61 kN/m 6.65m 30.66
E'p = R 0.70m =3.12 kN/m E', 9.80 kN/m 6.37m 62.43
Nivel 1 E'y3 81.49 kN /m 3.65m 297.44
E',4 30.70 kN /m 293 m 89.95
E’' 59.76 kN /m 0.75m 44.82
0.70 m Nivel 2 s
By =3 +d=023m+150m=173m E' 6 4,15 kN/m 0.50m 2.08

Tabla 7. Resumen empujes activos y puntos de aplicacion.

o Nivel2(0.70m <z<d); 22 kN/m3, ¢'=32°

PROYECTO BASICO DE PUENTE SOBRE LA RAMBLA DE ALCALA EN BENICARLO (CASTELLON). SOLUCION C 13



Empuje Punto de aplicacion Momento (kN-m/m)
Nivel 1 E'5 3.12kN/m 1.73m 5.40
— E'y 36.86 kN/m 0.75m 27.65
E'y3 21.76 kN /m 0.50m 10.88

Tabla 8. Resumen empujes pasivos y puntos de aplicacion.

Por tanto, el momento resultante de los empujes activos y pasivos respectivamente en la base de la tablestaca es
igual a:

Mgy = 527.38 kN - m/m
My = 43.93 kN - m/m

3.2.2. Calculo del acodalamiento

La condicién necesaria sera de nuevo un momento nulo en la base de la tablestaca, considerando el momento
producido por el acodalamiento. Con esta condicién, obtendremos el valor necesario del acodalamiento.

m
=1 j=1
Por tanto, despejando la incégnita F, se obtiene la fuerza necesaria que debe ejercer el puntal o puntales a colocar:

F= Z?:l E’ai : dElai - Zjn=1 E,Pj ' dE’pj — (MaO - MPO)
X X

Sustituyendo y siendo la distancia de la fuerza F a la base de la tablestaca aproximadamente de 6 m, es decir, que
los anclajes se coloquen a una distancia aproximada de 1.5 metros por debajo de la superficie del terreno:

Fe 52738 kN -m/m — 4393 kN -m/m

kN kN
= 80.58——~ 100 — (Quedando del lado de la seguridad)
6m m m

Por tanto sera necesario un acodalamiento, que proporcione 100 kN/m a lo largo del paramento de la excavacion,
por ejemplo mediante un mecanismo de anclajes situados a 1.5 metros de la superficie del terreno y dispuestos
de forma que proporcionen la fuerza necesaria por metro lineal. Por ejemplo, podriamos colocar un anclaje cada
2 metros que sea capaz de transmitir una fuerza de acodalamiento de 200 kN.

3.2.3. Eleccion de la tablestaca

En cuanto a la eleccion del perfil de la tablestaca metalica deberemos tener en cuenta el momento maximo que
se produce en la misma, el cual coincide con el punto de cortante nulo, posteriormente obtendremos el médulo
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de seccion requerido por el perfil metalico. El cortante se anula en el punto donde se igualan el empuje pasivo y el
activo.

El punto de cortante nulo se encuentra acotado entre la profundidad 5.30 y 7.50 metros, ya que deben movilizarse
empujes pasivos para poder verificar esta condicién. Establecemos el punto donde se produce el cortante nulo
como Xg.

Empujes activos en el relleno

E'yy =2.71kPa-1.70 m = 4.61 kN/m

, (14.23 — 2.71) kPa
E a2 = 2

.1.70 m = 9.80 kN/m

Empujes activos sobre el nivel 1

E'ys = 18.95 kPa - (6 — 1.70)m = 81.49 kN/m

(33.23 — 18.95) kPa
a4 = 2 :

!

(6 —1.70)0 m = 30.70 kN/m
e Empujes activos sobre el nivel 2

e'q =03073-(63.06+12-x,) —2-1.5-v0.3073

E'y; = 39.84 kPa - (xo — 6) m = (39.84 - x, — 239.04) kN/m

(3.69 - xo — 22.12) kPa
al = 2 :

!

(xo —6) m = (1.85-x3 — 22.16 - x5 + 66.36) kN/m

Empujes pasivos sobre el nivel 1

17.84 kPa

> -0.70m =3.12kN/m

, 1
E p1 = 5 .
e Empujes pasivos sobre el nivel 2

1
E'py =5 49.15 kPa - (xo — 6) m = (24.58 - xo — 147.45) kN/m
1 (9.76 - x, — 58.58) kPa

E'a =3 - (Xo — 6) m = (9.76 - x3 — 117.14 - xo + 351.48) kN/m

Sustituyendo todo lo anterior en la siguiente expresién obtenemos la profundidad donde se produce el cortante
nulo, se ha de considerar ademas el empuje que ejerce el acodalamiento sobre las tablestacas de forma que:

n m
Z E'qi — Z E',; — F ,de donde se deduce que x, = 5m
1=1 ]:1
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Al haberse considerado el empuje que ejerce el acodalamiento, el cortante se anula en una cota superior al
intervalo que habiamos previsto anteriormente, esto se debe a que el acodalamiento es capaz por si sélo de
compensar los empujes activos que se producen antes de que aparezcan los empujes pasivos, ya que estos tienen
un valor mucho menor y no son suficientes para compensarlos.

Empuje Punto de aplicacion Momento (kN-m/m)
E'34 4.61 kN/m 4.15m 19.13
Rellenos | p. 9.80 kN /m 3.87m 37.93
! . . 103.1
Nivel 1 E’ag 62.54 kN/m 1.65m 03.19
E 14 18.09 kN /m 1.10m 19.90
180.15 kN-m/m

Siendo en este punto el momento mdaximo producido por cada uno de estos empujes:
n m
My = ZE’al- “dEry 0 — E’p]- . dE,p]._xO —F-xy=180.15-0—-350=—-170 kN -m/m

=1 j=1

Para encontrar el punto en el que se anula el cortante es necesario considerar el empuje que ejerce el
acodalamiento sobre la tablestaca, ya que si no se considera (calculo que quedaria del lado de la seguridad) el
cortante se anula en una profundidad mayor a la que se ha calculado el empotramiento de las tablestacas.

Por ello, en el calculo del momento méaximo se introduce también aquel ejercido por dicho acodalamiento, el cual
es de una magnitud mayor que los ejercidos por los diferentes empujes del terreno en dicho punto. Asi, que
guedando del lado de la seguridad se ha elegido tomar unas tablestacas capaces de resistir un momento maximo
de 200 kN-m/m, pero puesto que las elegidas en el apartado anterior para el otro estribo requerian resistir un
momento maximo mayor, tomaremos para este estribo las mismas caracteristicas de las tablestacas, ya que este
modelo es aquel con las caracteristicas menores.

355 MPa
Oagdm = ﬁ = 308.70 MPa
Mpsx 250 kN -m/m m3

W = =
Ouam _ 308.70 - 103 kPa

=8.1- 10_45 = 809.85 cm3/m

Consultando un catdlogo de tablestacas ArcelorMittal o similar, la tablestaca que cumple con el mddulo de seccion
requerido se trata de una seccidn en U con cédigo AU 14 o similar, como la representada en la figura siguiente y
con las siguientes caracteristicas:
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e b (Ancho) =750 mm

e h(Alto) =408 mm

e t(Espesor) =10 mm

e s (Espesor)=8.3 mm

e A (Area deseccién) =132 cm?/m

Figura 5. Tablestaca escogida modelo ESC-EU28 o similar.

4. DEFINICION GEOMETRICA

4.1 Introduccion

En este apartado, se lleva a cabo la definicion geométrica completa, tanto del estribo norte como como del estribo
sur. Se caracterizan y se concretizan todos sus elementos, los cuales son: muro, encepado y pilotes (ya que como
se ha comentado anteriormente, se trata de una cimentacién profunda).

En ambos estribos se opta por un mismo tipo (figura 6), es decir, se realizan estribos de hormigén armado de
tipologia zapata corrida que recoge los apoyos del puente (apoyos de neopreno centrados en el muro del estribo).
Los dos estribos son similares en cuanto a tipologia y ejecucion. Lo mas caracteristico de ambos es que el estribo
deben dar continuidad al cajeado de la rambla existente, y por lo tanto tendremos, por una parte el muro cajero
de la rambla y por otra, el muro del estribo donde se encuentran las cargas centradas (que recibe del puente) ya
gue se encuentran separados dicho paramento de los apoyos que se mencionan anteriormente.

PROYECTO BASICO DE PUENTE SOBRE LA RAMBLA DE ALCALA EN BENICARLO (CASTELLON). SOLUCION C
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Figura 6. Elaboracion propia de la tipologia de ambos estribos. Fuente: Imagen obtenida a partir de AutoCAD.
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Se pasa a definir los dos estribos, tanto el norte como el sur, ya que son similares.

4.2 Definicién geométrica (estribo norte y estribo sur)

Como se ha dicho, se plantea el desarrollo de ambos estribos de igual manera ya que tanto en cota

como en geometria son similares, siendo estribos de hormigdn armado de zapata corrida. Todo lo

definido ahora sera realizado en ambos.

ESTRIBO

SUR

ESTRIBO

NORTE

Figura 7. Localizacion de ambos estribos en el alzado de la estructura (vista desde el mar). Fuente:

Elaboracion propia sobre alzado de la estructura con AutoCAD.
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Lo mads peculiar de este trabajo en concreto es la separacién de 1.15 m entre el paramento visto en la
rambla de la subestructura y los apoyos donde se trasmiten las cargas del puente al muro principal del
estribo. Esto se soluciona con un aligeramiento de Porexpan (similar al utilizado en los tableros aligerados
de puentes) entre el muro cajeroy el muro principal que recibe las cargas. Los estribos, por tanto, estaran
formados por un muro principal y un muro cajero (entre ellos el porexpan mencionado) que se apoyan
en un encepado rigido, el cual trasmite las cargas que le llegan del puente y peso del muro (centradas) y
las del muro cajero y porexpan (descentradas), y finalmente un grupo de pilotes que se unen en cabeza
al encepado (pilotes que se suponen articulados en cabeza para simplificar muchos calculos posteriores
ya que es un Anteproyecto). Ademas, el plano de la base del encepado, donde se uniran el grupo de
pilotes y el encepado, se encuentra a 5.3 m de la superficie.

Concretamente, el muro tendra unos 3.7 m de altura desde el entronque con el encepado hasta la cara
superior donde se encontraran los apoyos de neopreno que trasmiten las cargas provocadas por el
puente. En el cual también se apoyaran el murete de guarda de 0.6 m de altura y otra serie de elementos
desagties de canalillo de fondo, juntas... El muro tendra un espesor de 0.8 m y una longitud de 24.9 m (la
cual en muchos cdlculos posteriores se aproxima a 25 m para simplificar el cdlculo ya que se trata de un
Anteproyecto, pero siempre del lado de la seguridad). Dicho muro contendra en el trasdds a un relleno
granular, este relleno granular estard desde 1 m a partir de la esquina inferior del encepado, tal y como
se muestra en la figura 6 anteriormente expuesta. Se realiza de esta forma para evitar asi un cajeado
excesivamente complicado y para facilitar las labores de trabajo de esta cimentacion se desplaza 1 m
(para disposicién de encofrados...). Al lado de la base del encepado se colocara un tubo drenante que
serd el encargado de eliminar y desviar el agua acumulada en la zona y la desviada por el desaglie de
canalillo de fondo colocado en el murete de guarda superior (figura 8).

Encepado

5%

Desagues del
canalillo de fondo

Tubo drenante

" .4

Figura 8. Detalle de tubo drenante y canalillo de fondo de ambos estribos. Fuente: Elaboracion propia
sobre alzado de estribo de AutoCAD.
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Seguidamente, y como ya se ha mencionado, se ha realizado un muro cajero desplazado 0.95 m del eje
del muro principal del estribo. Este muro es simplemente decorativo y no tienen funcién estructural
apenas, ya que se encarga de resistir la fuerza del agua en sus mayores avenidas y una vez calculada, se
ha comprobado que es insignificante. EIl muro cajero tendra la misma altura que el muro principal, es
decir, 3.7 m de altura y un espesor de 0.2 m. Su longitud también idéntica de 24.9 m. El paramento visto
del muro cajero constituye un elemento a tener en cuenta porque en la zona donde se encuentra y
debido a la minima cantidad de agua existente, podra ser visualizado casi por completo la mayor parte
del tiempo. Por tanto, se opta por recurrir a catalogos de acabados de hormigén para fachadas para enriquecer
la estética de los mismo haciendo asi mas atractiva a la estructura en su totalidad. Concretamente, se recurrira al
catalogo de Reckli o similar, del cual se ha seleccionado el modelo 2/49 Saale o similar dispuesto en horizontal. En
la figura 9 se muestra el acabado seleccionado extraido del catalogo de Reckli.

RECKLI' 2/49 Saale

Figura 10. Imagen sobre el recubrimiento de acabados en estribos. Vista horizontal. Fuente:
Imagen tomada del catdlogo RECKLI.

El siguiente a caracterizar es el encepado. Se constituird un encepado de 1 m de espesor constante en toda la
longitud de 24.9 m. Se dispondra un ancho de 6 m para tener la geometria suficiente para cumplir con la norma
en cuanto a la disposicién de pilotes. El encepado se encargard de trasmitir las cargas que le llegan de los muros
(principales, de guarda y cajero) y las acciones del puente a los pilotes para que éstos las trasmitan al terreno.

Bajo el encepado, a la cota de -2.04 MSNM, se coloca una capa de 10 cm de hormigén de limpieza. En un principio
se planted el uso de una capa de grava en lugar del hormigdn de limpieza. Sin embargo, surgieron una serie de
contraindicaciones para la colocaciéon del hormigén posterior (se necesitaba una ldmina para que no se
expandiera...). Finalmente, por la facilidad y sencillez de colocacién, se optd por el hormigén de limpieza para
homogeneizar los asientos y la correcta distribucidn de esfuerzos.

El encepado agrupard a un grupo de pilotes. Dicho grupo estara constituido por dos filas paralelas al muro superior,
de 12 pilotes de 1 m de didmetro, estas dos filas estdn separadas entre sus ejes 3 m transversalmente y 2 m
longitudinalmente. Se opta por una longitud de 15 m para asegurar todas las comprobaciones posteriores.
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A continuacidn, se dejan unas vistas, de la planta de la disposicién de los pilotes en el encepado y tanto de alzado
como de planta de los estribos (figura 11, 12,14). Aunque para una mejor visualizacién, se puede recurrir al anejo
de Planos (en concreto al Plano 6 y al Plano 7.1) para mayor detalle de medidas de las subestructuras. También se
deja una imagen del detalle del apoyo del puente sobre el estribo (figura 13).

6,98 | 8,49 | 6,98 ¥

- .\‘

|
Cota3.26m | |

Cota-1.34 m
Cota-204 m

Figura 11. Alzado del estribo. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.
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Figura 12. Planta de ambos estribos. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.
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Figura 14. Imagen sobre la planta de encepados para la visualizacion de los pilotes de 1 m de didmetro y
de 15 m de longitud en éstos. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.
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Figura 13. Detalle del apoyo del puente. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.
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5. COMPROBACION GEOTECNICA DE LAS SUBESTRUCTURAS

5.1. Introduccidn y analisis de la viabilidad

En primer lugar, se debe ver el tipo de cimentacién que hay que realizar para nuestro proyecto. En nuestro caso, y
tras descartar otras soluciones (convenientemente explicadas en el estudio de soluciones del informe geotécnico),
se lleva a cabo una cimentacidon profunda, concretamente cimentacidon por pilotes perforados de hormigdén
armado “in-situ”.

A continuacidn, aunque es cierto que como se ha mencionado, en el estudio de soluciones presente en el Anejo n-
3 “Estudio Geoldgico-Geotécnico”’”donde quedan reflejadas las distintas posibilidades para llevar a cabo la
cimentacién y las ventajas e inconvenientes de cada una de ellas para terminar realizando la que se realiza, es
necesario realizar un simple célculo para ir descartando. Tal cual se comienza con el andlisis de la viabilidad de las
cimentaciones directas (Silvestre & Carrion, Problemas de geotécnia y cimientos., 2002):

Se van a realizar una serie de hipétesis que daran como resultado final la carga de hundimiento que seria capaz de
soportar una cimentacion superficial en el estribo sur para asi poder analizar si el orden de magnitud se encuentra
en un rango suficiente como para resistir el puente objeto del proyecto. Se llevan a cabo sobre el terreno ubicado
en el estribo sur por ser, en un principio, el mas desfavorable o de caracteristicas resistentes peores, ya que estd
constituido por arcillas (en su mayor parte blandas) y en el estribo norte tenemos capas de gravas e incluso en el
relleno superficial un estrato con una compacidad similar al hormigdn. Por tanto se realizan estas hipétesis sobre
el estribo sur, del lado de la seguridad.

En primer lugar, se supone que el plano de cimentacién se encuentra a la cota -2,04 MSNM, asegurando la
suficiente profundidad con respecto al nivel del cauce (en calculos posteriores se tomara el nivel fredtico al nivel
del mar para simplificar los resultados, aun siendo cierto que en el estribo norte se pueda encontrar en estratos
superiores debido a la existencia de gravas). Se decide realizar una zapata cuyo ancho es 3 m por simplicidad y
centrado de cargas, considerando los esfuerzos centrados sin tener en cuenta la desviacién debido a los empujes
(del lado de la inseguridad, la resistencia real sera menor a la obtenida). La longitud del estribo se considera de
249 m.

El célculo se realizarad a corto plazo, mediante la férmula de Brinch-Hansen sin tener en cuenta los diferentes
factores adimensionales para simplificar calculos.

El plano de cimentacion se localiza a 0.8 m aproximadamente sobre el muro del estrato al cual Ilamamos Nivel 2
(especificado en el Anejo n- 3 “Estudio Geoldgico-Geotécnico”) por lo que se debe tener en cuenta la interaccidn
entre los estratos Nivel 1y Nivel 2.
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CASO 1: El estrato supetion es &l T1,

Si 120, A =0
B %=q
S 02<d<l v=qa sl _02)
S W=1 08 B
> :ﬁ" gy = 4qu
CASO 2: El astiato suparior 25 & T2
by o
t Si 30 3y = Qa2
I - 91 — 92 &
Si =<0 Th = Tal =
" B DEMT 07 B
—

Figura 15. Ubicacion de los estratos. Fuente: Apuntes temario de la asignatura “Disefio geotécnico de
cimentaciones”.

En el caso objeto de estudio el nivel superior es menos resistente y por lo tanto es el caso 2 de este grafico.

Se procede a calcular la carga de hundimiento de ambos estratos y la carga neta en el plano de cimentacién, con
la formula anteriormente mencionada:

1
qh=q*Nq+cu*Nc+§*y*B*Ny

*Como se ha comentado, para simplificar los cdlculos, se decide prescindir de los factores adimensionales de la
ecuacion (i...).A corto plazo se obtiene que los factores N son:

Ng=1
Ny =20
Nc =5.14

La carga a la que se encuentra el terreno sera:
q= Zh*y =3.48 % 20 + 1.82 * 22 = 109.64 KN/m2

Por lo tanto, reduciendo la cohesidn por un coeficiente minorador de 1.4 segln la “Guia De Cimentaciones Cn
Obras De Carretera’’, se obtiene:
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Para el Nivel 1:

75
Gn1 =109.64+ 1 +5.14 «— + 0 = 384.99 Kl\’/m2

Para el Nivel 2:

100
Grz = 109.64 1 +5.14 % —

+0=476.78 KN/,

Llegado este punto, se deben unificar los dos estratos en uno solo como se ha visto:

t2—08—0267<07
B 3 -

_ 1 —qn2 t2 _ KN
Ih=4dm - 57 *p= 137.8 /mz

Se obtiene asi que para un factor de seguridad de 2,6 correspondiente a la caracteristica que la carga transmitida,
es decir, la carga que es capaz de resistir debe ser:

_qn—q  137.8-109.64
@="f, T4 26

+109.64 = 12047KN/ _,

Si se transforma ahora este valor a una carga vertical dispuesta en el area de 3x24.9 seria:
Qadm =q; *B * L =120.47 *3 %249 = 9000 KN

Este valor, aun estando del lado de la inseguridad, no es suficiente para resistir el puente puesto que se esperan
cargas bastante mayores, rondando los 20000 KN. Por lo que queda descartada completamente la cimentacion
directa con zapatas superficiales.

Se podria realizar de manera semiprofunda o profunda. Pero debido a la complejidad de los célculos (ya que se
debe a un Anteproyecto) de los cajones indios y la serie de inconvenientes dispuestos en el Anejo n- 3 “Estudio
Geoldgico-Geotécnico” se opta por una cimentacion profunda en ambos estribos. El estribo norte podria ser que
tuviera mayor resistencia que el estribo sur, sin embargo, como para facilitar las labores de construccién de la
zapata/encepado se realiza un cajeado algo mas ancho de lo necesario y justo hasta el plano de cimentacion, los
rellenos que se utilizaran por encima de esta zapata/encepado seran idénticos por lo que el calculo seria similar.

En concreto, con el terreno presente (cuyas caracteristicas estan especificadas en el informe anterior) los pilotes
son del tipo “flotantes” o pilotes por fuste (figura 16). En los cuales la resistencia por fuste es bastante mayor que
la resistencia por punta. En nuestra zona, no hay claramente un estrato mas resistente que el resto sino que la
capacidad portante del terreno crece paulatinamente con la profundidad y por tanto, el pilotaje trasmite su carga
a través del fuste principalmente.
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= Pilotes flotantes
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Figura 16.Pilote flotante. Fuente: imagen obtenida de los apuntes de la asignatura “Disefio Geotécnico de
Cimentaciones”.

Aunque ya comentadas en el apartado “4- Definicion Geométrica”, se opta por recordar las caracteristicas de
encepado y pilote, para realizar el cdlculo:

5.2. Caracteristicas del pilote

Se elige un pilote cilindrico de seccidn transversal circular y maciza, de hormigén armado realizado “in-situ”’
mediante barrenado. Como se ha anotado anteriormente, el tipo de pilote, seglin la forma de trabajo, es de tipo
pilote flotante (debido al terreno de la zona).

En una primera instancia, no se tenia claro si llevar a cabo pilotes prefabricados hincados o pilotes perforados “in-
situ”’, ya que la fase constructiva de los primeros era bastante mds ventajosa que los segundos. Ademas, nuestra
estructura es casi por completo de acero, y su transporte a la obra ya prefabricados ayudaria a disminuir la cantidad
de hormigdn que se necesita. Sin embargo, tras una serie de estudios se vio que la zona donde se realiza la
estructura nos imposibilita el hincado porque hay muchos edificios y viviendas habitadas y el proceso de hincado
podia ocasionar vibraciones que podrian causar cierto desagrado. Ademds de inducir una serie de fendmenos, a
causa de estas vibraciones, muy perjudiciales sobre el terreno colindante. Por tanto, se decide realizar pilotes
perforados de hormigén armado “in-situ”.

En cuanto a las caracteristicas geométricas del pilote con las que se comienza iterando para llevar a cabo los
calculos de resistencia, los valores son:

e Longitud total del pilote: Lrorai= 15.00 m
e Longitud exenta del pilote: Lexenta= 0.00 m

(No se tiene longitud exenta ya que el pilote una vez realizado queda completamente enterrado y los 15
cm que dejamos en la cabeza de éste quedan dentro del encepado)

e Longitud enterrada (en este caso, igual que longitud empotrada): Lenterrapa= 14.85 m
e Didmetro del pilote: Dpiore= 1000 mm
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15,0000

Figura 18: Encepado. Fuente: Imagen realizada con AutoCAD.

Figura 17. Pilote tipo realizado "in situ”. Fuente: Imagen realizada con AutoCAD.

5.3. Caracteristicas del encepado

El encepado es el elemento estructural de cimentacion que permite recoger los esfuerzos de los estribos de la
estructura y transmitirlos a las cabezas de un grupo de pilotes, consiguiendo que las cargas sean transmitidas

adecuadamente al terreno

El encepado estara caracterizado por las siguientes dimensiones: 24.9x6x1 m (longitud x ancho x espesor).
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5.4. Estribo SUR (sondeo SM-1)

Tras la realizacién del sondeo SM-1, obtenemos el siguiente perfil del terreno:
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Figura 19. Caracteristicas del terreno en el estribo 1. Fuente: Imagen realizada con AutoCAD.

Aunque ya se ha indicado en el anejo anterior, se puede observar el tipo de terreno que hay en la zona donde se
encuentra el estribo 1. Este terreno consta de un primer relleno (R) compuesto por gravillas calcareas y cantos
calcareos. Posteriormente hay una fina capa de 1.70 m de margas con vetas de arenas (B), seguido de un estrato
bastante potente de 18.60 m de arcillas con algo de arenas (C). Finalmente el sondeo termina en una alternancia
entre los dos ultimos tipos (B-C-B) como vemos en la figura 9. Segun los estudios realizados, se tiene presente un
suelo de resistencia media y predominantemente cohesivo, formado por arcillas (mejor definido en el Anejo n- 3
“Estudio Geoldgico-Geotécnico”, donde aparecen los parametros que definen nuestro terreno).
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El terreno sobre el cual se ha comentado anteriormente constituye el terreno natural, no obstante una vez
realicemos la hinca de tablestacas se realizara un vaciado de toda la zona, hasta el plano de cimentacién a 5.3 m
de profundidad (desde la superficie) y en planta de unos 8 metros, dejando 1 metro a cada lado del encepado para
facilitar las labores de encofrado y ejecucién de encepado y pilotes. La zona que ocupa el trasdds del muro principal
del encepado sera la que ocupe el material de relleno elegido a nuestro parecer, del cual posteriormente se
concretaran sus caracteristicas.

Una vez establecido el tipo de terreno, se lleva a cabo el calculo de la resistencia del pilote:

5.4.1. Reduccion de esfuerzos al centro de la base encepado

En los siguientes apartados, la resolucidn se realiza acorde a la GCOC (“Guia De Cimentaciones En Obras De
Carretera”). Para la reduccion de esfuerzos se considera el centro O como el centro de la base del encepado, que
se encuentra desde la superficie a una profundidad de 5.3 m.

A continuacion, se establecen los ejes con los que se va a trabajar en este apartado 5 de Célculo de Subestructuras
(figura 20).

Figura 20. Ejes considerados para el cdlculo. Fuente: Elaboracion propio con AutoCAD.

El eje z se considera como el eje vertical, siendo negativo hacia el terreno.

5.4.2. Cargas actuantes sobre el estribo sur

Las acciones a soportar por el estribo tienen varios origenes:

- Peso propio del estribo (peso del muro principal y encepado, peso del muro cajero y porexpan).
- Peso de las tierras del trasdds del muro que se encuentran sobre el encepado.
- Empuje del agua de la parte del trasdés del muro.
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- Empuje de las tierras (con sobrecarga impuesta de 10 KN/m?).
- Accidn del tablero.

Ademas, también se debe mencionar el rozamiento negativo, que se produce cuando el terreno que circunda a los
pilotes asienta mas que éstos (cuando se colocan sobrecargas cerca de los pilotes después de haberlos construido,
por ejemplo. En este caso, como es un Anteproyecto, se consideran despreciables respecto el resto de acciones.

Antes de comenzar con los calculos, se decide realizar todas las operaciones posteriores a corto plazo. Esto es asi
porque nuestro terreno en ambos estribos estd compuesto en su mayor parte por arcilla, es decir, por material
cohesivo. El material cohesivo ha quedado demostrado que es mucho mas desfavorable en situaciones a corto
plazo que a largo plazo. Al ser un Anteproyecto, no se ve necesario demostrar analiticamente que el material
cohesivo es mas desfavorable a corto plazo pero si mencionarlo y explicarlo razonadamente. Se puede comentar,
que las arcillas son mas desfavorables en este tipo de situaciones ya que por sus caracteristicas (cohesion,
densidad...) y por los factores con los que se realiza el célculo de la férmula de Brinch-Hansen (anteriormente
mencionada de forma simplificada), los cuales son mayores y menos ventajosos en situaciones a corto plazo que
a largo plazo. Aunque posteriormente, antes de llevar a cabo las comprobaciones geotécnicas se volvera a
mencionar.

Se comienza con los célculos uno a uno de todas las acciones a considerar:

5.4.2.1 Peso propio del muro principal y del encepado

En primer lugar, se obtiene el peso del muro principal del estribo (junto con el pequefio murete de guarda en
voladizo que hay en su trasdds) y el encepado. La resultante de estos dos pesos se obtiene, de una forma
aproximada, centrada en la seccién del encepado.

Se adopta como peso especifico del hormigén: y, = 25 KN/m3

Asi, el peso tiene un valor de:
W, =A; *L*y, =937 2525 =5829.71 KN

Como vemos la longitud L se aproxima a 25 m (en vez de 24,9 m) para facilitar los cdlculos, y se adoptara esto en
los siguientes puntos.

Se toma el drea A tanto de encepado (Aencepado = 5.54 m?) como del muro principal (Amuro = 3.83 m?), resultando un
area total de 9.37 m2.

5.4.2.2 Peso propio del muro cajero, porexpan y pilotes

Seguidamente se calcula el peso de la zona del intradds del muro principal, compuesta por el 0.55 m de espesor
de porexpany 0.2 m de espesor de muro cajero.

El porexpan en estos calculos se despreciara ya que tiene un peso especifico muy bajo en comparacién con el resto,
por lo que se omite en estos calculos (se recuerda que es un Anteproyecto).
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De tal forma, el peso total del muro cajero con un drea de A,= 0.86 m? es:
W, =A, xLxy, =0.86*25%*25=535.35KN
Esta carga se encuentra centrada respecto el eje y, pero respecto el eje x se encuentra a +1.05 m de éste.
El peso total de los pilotes, correctamente descritos en el apartado anterior de definicién geométrica, es:
Wy =n°*m*r2%Lxy, =24*m=*0.5%%15x25=7068.58 KN

Siendo n el nimero de pilotes, dos filas paralelas al muro de 12 pilotes cada una, es decir, 24 pilotes por estribo.
Como ya se ha dicho se utilizan pilotes de 1 m de diametro (r = 0.5 m).

Sin embargo, como por motivos de simplicidad se va a considerar que el nivel freatico se encuentra a -2.04 MSNM,
resulta aceptable establecer como seguro que los pilotes van a estar sumergidos. Por lo que se calcula su peso
sumergido. Primero se calcula el empuje del agua en la zona de los pilotes y posteriormente se le resta este empuje
(E) al peso calculado anteriormente:

E=n°*m*r?*Lsumx*y, =24*m*05%*15%10 = 2827.43 KN
W's = Wy —E =7068.58 —2827.43 = 4241.14 KN

La resultante del sumatorio de todos los pilotes también se encuentra centrada, tanto respecto al eje y como al x.

5.4.2.3 Peso de las tierras que se encuentran en el trasdds del muro

Posteriormente, se realiza el cdlculo del peso de las tierras que se encuentran por encima del encepado en el
trasdds del muro. Como se ha mencionado, se situa el nivel freatico a nivel del mar (cota 0 MSNM), por lo tanto se
debera utilizar tanto la densidad seca como la densidad saturada a partir de esa cota (-3.48 m).

Por simplicidad constructiva, se rellena todo el trasdds del estribo y por lo tanto, se debe considerar sus
caracteristicas, que son las siguientes. Se eligen un material granular por resistencia, facilidad de drenaje y puesta
en obra y por su resistencia:

- Densidad seca: y = ZOKN/m3
- Densidad saturada: y¢qr = ZZKN/m3

- Cohesion: ¢'=0
- Angulo de rozamiento efectivo:¢qp = 35°

Por tanto el valor del peso de las tierras, tanto de las que estan por encima del N.F (W4) como las que estan por
debajo (W,’) son:

W,=A,*L*xy =7.86*25%20=3914.37 KN

W, = Al % L * ygqr = 2.25 % 25 % 22 = 1236.71 KN

Estas cargas se sitlan, ambas, respecto al eje x que pasa por el centro de la base del encepado a -1.7 m. Estan
centradas respecto al eje y.
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5.4.2.4 Empuje del agua en el trasdds

Como hemos visto en el Anejo n- 3 “Estudio Geoldgico-Geotécnico”, segun los sondeos realizados, el nivel freatico
se encuentra en distintas posiciones segun el estribo en el que nos encontremos. En el estribo sur se encuentra a
cota 0 MSNM (es decir, a z= -3.48 m), mientras que en el estribo norte se encuentra a z= -1.95 m. Esto se debe a
gue en el estribo norte, como se ha mencionado, hay presente un estrato superior de gravas que ha podido
acumular agua, de tal forma que se incremente en cota este nivel fredtico. A diferencia del estribo sur, en el cual
tenemos presente, en todo el estribo, material cohesivo por donde es dificil el flujo de agua. Esta situacién daria
lugar a un flujo de agua entre ambos estribos. No obstante, para considerar la existencia de nivel freatico sin flujo
y debido a que la posibilidad de que haya acumulacién de agua en el estribo norte no es segura, se situa el nivel
freatico en ambos estribos a la misma cota, es decir, a cota 0 MSNM (z= -3.48 m).

Por el presente apartado, situando primero el estribo sur, vemos que teniendo el nivel fredtico a z= -3.48 m se
obtiene un empuje hidrostatico en el estrato al que se le llama Nivel 1 de:

1
Eysur = > * Yy *h%x L = 0.5 %10 * 1.82%2 « 25 = 412.3938KN

Siendo h la distancia desde la cota z= -3.48 m, donde se encuentra el nivel fredtico, hasta la base del encepado a Nive' 2
cotaz=-5.3m.

h=53-348=182m

La distancia de esta fuerza horizontal a la base del encepado es:
b 182 Figura 21. Imagen aclaratoria del empuje hidrostdtico, representada en el estribo (el relleno llamado relleno 1

Aewsur = 3 = = 0.61m realmente llegaria hasta 1 m mds alld del encepado). Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.

Por otra parte, como se ha mencionado, el nivel freatico se ubicara como minimo a la cota 0 MSNM, de manera
que la base del estribo se encontrard en todo momento sumergida y es razonable realizar el cdlculo de la presidn
del agua en la base del encepado:

ew = Vw *h = 10 % 2.04 = 20.4 KIV/m2

Conociendo las dimensiones del encepado (25x6):

Ey, =ey,*BxL=204x6x25=3047.76 KN

5.4.2.5 Empuje de tierras en el trasddos

Ademas del agua, las tierras existentes también generan un empuje sobre las estructuras, en este caso se debe
soportar el empuje generado por el estrato que estd formado por los rellenos que se han colocado (a dicho relleno
se llamara Relleno 1), aunque ya se han puesto las caracteristicas que tienen, se vuelven a mencionar, siendo éstas:

- Densidad seca: y =20 KN/m3
- Densidad saturada: ygqr = 22 KN/m3
- Cohesién: ¢' =0
|
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- Angulo de rozamiento efectivo:qp = 35°

Se utilizan estos parametros ya que se realiza el cajeado con bastante holgura para llevar a cabo las labores de
disposicidon de encepados, pilotes... Por lo que es razonable considerar que sera este estrato el que realice los
empujes sobre nuestros estribos (bien es cierto que si consideramos el terreno natural los empujes seran un poco
mayores por las caracteristicas de éstos). Este relleno 1 ha sido colocado en ambos estribos, por lo que el calculo
de los empujes sera similar tanto en el estribo sur como en el estribo norte.

Puesto que segun la Guia técnica de cimentaciones en obras de carreteras los empujes pasivos, del lado de la
seguridad, no pueden ser superiores al 10% de los activos, directamente se desprecian. Con todo ello, se considera
sobre el terreno una sobrecarga igual a las que se consideran en fase de construccidn de q = 10 KN/m?2.

El célculo de los empujes se lleva a cabo en efectivas considerando un dngulo de rozamiento efectivo de 35° y una

cohesidn efectiva de ¢’=0.

Se realiza el calculo en el estrato formado por los rellenos que se mencionan, que van desde la superficie hasta la
cota z=-5.3 m en la base del encepado.

En la siguiente imagen se ven reflejados de forma grafica los empujes efectivos ejercidos por el estrato llamado
relleno 1:

N.F

Nivel 2
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Figura 22. Imagen de los empujes ejercidos por el relleno 1. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.
- Relleno1(0<z<5.3)
En los siguientes calculos, se tomaran los empujes de acuerdo a la férmula dada por Rankine:
e'.(2) =ka*a’,,—2*c’*\/k_a
Como se puede comprobar, todos los pardmetros estdn en efectivas.
De manera inicial, se obtienen las tensiones efectivas en dicho estrato (relleno 1):

0'y(2) = 0y(2) —u(2)

Al tener el nivel freatico a cota z=-3.48 m, se tiene que diferenciar entre:
u; =0;z<348
u, =10+ (z—3.48) = 10z — 30.48;z > 3.48
Con las siguientes tensiones (teniendo en cuenta la carga q = 10 KN/m?)
0,(2) = 10 + 20 * 3.48 + 22 * (z — 3.48) = 22z — 3.04 KIV/m2
Por tanto se tendran estas tensiones efectivas:
0',1(2) = 22z — 3.04 KN/m2
0'y2(z) = 122+ 3784 KN/,

Siendo el coeficiente de empuje activo (ka):

_1-sing’ 1-—sin35
" 14sing’ 1+sin35

=0.271

a

Utilizando la férmula de Rankine, enz=0,z=3.48 yz=5.3:
e',(0) = 0.271 % (3.04) — 0 = 0.823 KIV/m2
e',(3.48) = 0.271 * (22 * 3.4+ 3.04) — 0 = 21.57 KN/m2

e',(5.3) = 0.271(12 * 5.3 + 37.84) — 0 = 27.49 Kl\’/m2

La resultante de empujes es la siguiente:

E'; = 0.823 % 3.48 = 2.864 KN

2157 -0.823
2= 2

E'5 = 2157 % (5.3 — 3.48) = 39.26 KN

!

*3.48 = 36.103 KN
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_27.49 —21.57

4= > * (5.3 — 3.48) = 5.38KN

Y las distancias respecto la base del encepado de las resultantes son:

3.48
3.48
dg, =5~ +182=298m
1.82
dE’3 = T =091m

1.82
dE’4 = T =0.61m

Una vez conocidos todos los empujes activos, podemos asimilar estos a un gran empuje de tierras, teniendo en
cuenta ya la longitud del estribo:

E'r=(E 4+E,+E3+E',)*L=283.61%25=2081.97 KN

Y su distancia respectiva es:

E'vxdpy +E' 5 xdpry + E'sxdpra + E'y xdpr
dEt: 1 E'1 2 EZE’ 3 E'3 4 E4:1.87m
T

5.4.2.6 Acciones del tablero

En este caso, el tablero trasmite las cargas verticales hacia estribo con cuatro apoyos que se encuentran respecto
el eje y a las siguientes distancias (al centro O), conforme se puede comprobar en las figuras 11 y 20:

- Distancia de apoyos exteriores: 11.225 m
- Distancia de apoyos interiores: 4.24 m

Los cuatro apoyos se encuentran centrados respecto al eje x que pasa por el centro 0.
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Figura 23. Localizacion de los apoyos interiores y exteriores. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.

Se obtienen las cargas del tablero con ayuda del programa SAP, estableciendo las condiciones mas desfavorables.
En la siguiente tabla se muestran las cargas de dos apoyos, ya que decidimos coger las cargas mayores, ya que la
diferencia entre las dos interiores y las dos exteriores es pequefia. Por ello, se decide tomar la mayor de las dos
interiores y aplicarlas a los dos apoyos interiores (y lo mismo con los exteriores). Ademas, como los esfuerzos
horizontales son muy pequefios en relacion con los esfuerzos verticales, se decide prescindir de ellos. Esto se debe
a que dichos esfuerzos horizontales se reparten entre los ocho apoyos de los dos estribos y por lo cual, la magnitud
de estos esfuerzos resulta despreciable.

Resultando la siguiente tabla de esfuerzos verticales:

Acciones verticales (KN) Apoyos interiores Apoyos exteriores Total en los 4 apoyos

Peso propio 966.61 755.30 3443.82

Carga muerta 491.77 429.10 1841.73

SC Aceras 286.77 275.14 1123.82
SC Trafico 725.11 317.96 2086
Viento 524.42 512.67 235

*Todos los esfuerzos son verticales y hacia abajo (con nuestros ejes serian negativos), excepto el viento en apoyos
exteriores (512.67 KN) que es vertical y hacia arriba.

Tabla 9. Distribucion de esfuerzos en los apoyos del estribo sur. Fuente: Obtenidos con SAP.

5.4.3Combinacidn de acciones.
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eniendo ya conocidos todos los esfuerzos actuantes se deben realizar las combinaciones necesarias, estas se
T d dos todos | f tuant deb I I b t
llevan a cabo siguiendo el Apartado 2.6 Combinacidn de acciones que define las combinaciones como idénticas a
la IAP-98, al encontrarse derogada se toma “IAP-11 Instruccion sobre las acciones a considerar en el proyecto de
puentes de carretera”.

Se realizan dos tipos de combinaciones de acciones, las cuales son (de acuerdo con la GCOC, “Guia De
Cimentaciones En Obras De Carreteras”):

- Combinacidén casi-permanente:

ZVG*Gk +ZVQ*QI<*‘P2

- Combinacion caracteristica:

ZVG*Gk+VQ*Qk+ZVQ*Qk*(pO

Siguiendo, como se ha mencionado, la GCOC, se procede a realizar las combinaciones siguiendo el método de los
coeficientes globales de seguridad (método valido para realizar los calculos geotécnicos). A partir de dicha norma,
se tienen los siguientes coeficientes globales de seguridad y coeficientes de simultaneidad (“IAP-11 Instruccion
sobre las acciones a considerar en el proyecto de puentes de carretera”):

- Coeficientes globales de seguridad:

Coef.
Y
Yo
- Coeficientes de simultaneidad:

Coef.simul Po P,
Trafico 040
Acera 0.4 0
Viento ‘ 0.6 ‘ 0

Como se puede observar (previamente se ha calculado para tener la certeza), la combinacidn caracteristica en este
caso va a resultar mas desfavorable que la combinacién casi-permanente, por lo que los calculos se llevan a cabo
con la combinacién caracteristica. Asi, estableciendo una serie de combinaciones, resultan los esfuerzos mas
desfavorables tales:
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Combinacidn caracteristica

Nmax 17319.5 KN
Hy O KN
Hx 2494.36 KN
Mz 0 KN.m
My 4049.87 KN.m
Mx 6246.16 KN.m

Tabla 10. Esfuerzos obtenidos a partir de las combinaciones oportunas. Fuente: Elaboracion propia con ayuda de
las normas IAP-11 y GCOC.

5.4.4 Método simplificado para la obtencion de esfuerzos en los pilotes

Se aplica el método simplificado a partir de las férmulas dadas por la “Guia De Cimentaciones En Obras De
Carreteras”, parareducir los esfuerzos del centro O de la base del encepado a la cabeza de cada pilote. Este método
es valido en aquello primeros tanteos de proyecto y situaciones sencillas que no requieran de la precisién de otros
métodos mds elaborados (se recuerda que esto es un Anteproyecto). Con este método se supone de partida,
encepado rigido y grupo de pilotes articulados en cabeza (figura 24).
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Figura 24. Método simplificado de obtencidn de esfuerzos en los pilotes. Fuente: Ap. 5.7 “Guia De Cimentaciones
En Obras De Carreteras”

Aplicando el método mencionado, se obtienen los siguientes valores:
- Axil maximo (pilotes mas cargado):
Nmax= 894.20 KN
- Axil minimo (pilote menos cargado):
Nmin=549.09 KN
- Cortantes:
Hy=0 KN

Hx=103.94 KN
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5.4.5 Comprobaciones geotécnicas

5.4.5.1 Comprobacion frente a hundimiento

Una vez establecidas todas las acciones que soporta el estribo, y su correspondiente distribucidn en los pilotes, se
llevan a cabo una serie de comprobaciones geotécnicas para verificar que cumple en cuanto a hundimiento,
asiento...

Con las caracteristicas del pilotes, ya citadas (L=15 m; Didmetro= 1 m) se procede.

La carga de hundimiento de un grupo de pilotes puede alcanzarse por rotura general del terrenobajo el grupo de
pilotes, o por rotura local del terreno en el entorno de algln pilote. Se van a realizar ambas comprobaciones
siguiendo las indicaciones oportunas del articulo 5.10 Guia de cimentaciones en obras de carretera perteneciente
al Ministerio de Fomento, al mismo tiempo se cumpliran los limites establecidos en la Tabla 5.6 de la misma.

Se utilizaran pilotes perforados de hormigdn “in-situ”’, por lo que remitiéndonos a la tabla 5.6, se tiene:

Cualquier tipo de pilotaje

Matodo del SPT en suelos granulares 3 28 22

Matodo basado en el penetrometro es-
tatico 25 22 18

Matodos basados en datos de penetro-
metros dinamicos continuos y uso a5 3 26
de correlaciones

Matodo basado en la rasistencia a com-
presion simple de |a roca (solo para 3 286 22
pilotes empotrados en rocal

Maétodo basado en formulas analiticas y
ensayos de laboratorio para medir el
angulo de rozamiento (o de laborato- 3 26 22
to, o campo, para medir Ia resistencia
2l corta sin dranaje de arcillas)

Basado en ensayos de carga 2 1.7 15

Figura 25. Imagen correspondiente a los coeficientes a adoptar para llevar a cabo las comprobaciones. Fuente:
GCOoC

La carga admisible por condicidn de hundimiento se define como la carga o resistencia de hundimiento del pilote
(Qn) dividida entre un coeficiente de seguridad (F), de tal forma:

Qn

Qadm,h = F
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Para calcular la carga admisible, previamente se debe calcular la carga de hundimiento, definida como la suma de
la resistencia por punta (Qp) mas la resistencia por fuste (Qs) del pilote, en nuestro caso se tienen pilotes flotantes,
es decir, que resisten mayormente por fuste. Ambos pardmetros se calculan mediante el método que utiliza
valores resistentes del modelo de Mohr-Coulomb.

Qh=Qf +0Qp

Se comienza por el pilote aislado, sin relacionarlo con el grupo que recoge el encepado.

5.4.5.1.1 Pilote aislado

En primer lugar, se comienza con el calculo de la resistencia por punta. Para realizar el célculo de la resistencia por
punta, primero debemos calcular la resistencia unitaria por punta y el correspondiente area de la punta (que es el
area de la seccion transversal directa). Como se ve en la siguiente imagen extraida de la GCOC, para realizar el
cdlculo de la resistencia unitaria por punta, se deben obtener los pardmetros del terreno que se encuentra en la
zona de influencia de la punta. Esta zona esta regida por dos partes:

- La parte superior de la punta, llamada zona pasiva: Zona pasiva = 6 * D = 6m
- La parte inferior de la punta, llamada zona activa: Zona activa =3 +«*D =3 m

Como se observa, al tener pilotes de 15 m de longitud, la punta llegara a una cota de z = -20.15 m, ya que desde la
superficie hay 5.3 m a la base del encepado y luego 15 cm de los 15 m de longitud del puente, se encuentran dentro
del encepado.

Por tanto la zona de influencia de la punta corresponde al nivel 3 (12 < z < 22).

Como se ha comentado, se calcula a corto plazo por ser mas desfavorable en terrenos cohesivos, de ahi que:

, Ru s
c'=—=S5u
2
=0
Siendo la S, la resistencia a corte sin drenaje, definida como:
s, =t 195 o kp
wT Ty TR
R, = 195 KPa

La resistencia por punta de un pilote viene definida por la “Guia de cimentaciones en obras de carretera” como:
Qp = Ap * qp
Siendo gy la resistencia unitaria por punta y A, el area de la punta.

Se calcula la resistencia unitaria por punta a partir de la férmula que relaciona los parametros resistentes del
modelo de Mohr-Coulomb:

qp =c' *Nc+oa'y, * Nq
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Segun la GCOC, las aproximaciones de Coulomb son correctas a una profundidad de punta inferior a 20D (zp <
20D), como la zp = 20.15 m y es mayor que 20D= 20 m, se utiliza este valor de 20D para el calculo de las ¢’ ,,.

Se lleva a cabo el célculo de los factores de capacidad de carga:

1+sin®
Ng = 1.5 x ——— x g™tan?
q *1—sin®*e *fa
Ng—-1
Nc =
¢ tan @

Siendo @ el angulo de rozamiento interno, que en nuestro caso es 0.

Para obtener los factores de capacidad de carga, se debe calcular previamente fq:
1 1 D> 2
= —_— _

ConD=1m:fy=1—7+1=0672>

wIiN

Por tanto:

1+ sin0

mxtan 0 —
*1—sin0*e *0.67 =1

Ng =15
Para el calculo de Nc, hay que realizar como dice la norma para corto plazo, es decir con la férmula siguiente:
Nc=9xf; =9%x0.67=6

Seguidamente se obtiene ¢',,, a una profundidad de 20D como rige la norma GCOC. En la siguiente férmula por
simplificar los calculos, se supone que el encepado se encuentra en la separacién entre los estratos llamados Nivel
1y Nivel 2, es decir, la cota de separacién de niveles es de z=-5.3 m en vez de la cota z = -6 m que es la que aparece
en los sondeos (lo que solo se realiza en este calculo):

0'0(2) = 0y0(2) —u(z)
0p0(z) =10+ 20 % 3.48 4+ 22 % 1.82 4+ 22 % 6.7 + 18.5 % (z — 12) = 18.5z + 81.56 KN/m2
0,(20) = 454.56 KN/m2
u(20) = 165.2 KN/m2
De tal modo que:
0" o(2) = 0,0 (2) — u(z) = 454.56 — 165.2 = 286.36 KN/m2
Con todo, se tiene:
Gy = *Nc+0',,*Nq =1%286.36+ 6+ 97.5 = 874.28 KN/m2
Siendo el drea por punta:

A, =m*R? =m*x0.5% = 0.785 m?

p

Obteniendo como resultado final:
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Qp = Ap * q, = 0.785  874.28 = 686.31 KN

La resistencia por fuste de un pilote viene definida por la “Guia de cimentaciones en obras de carretera’” como:
Qr =4qr * 4y
Siendo ¢gr la resistencia unitaria por fuste y Ar el drea por fuste del pilote.
Se calcula la resistencia unitaria por fuste de la siguiente manera:
qr = cq + Ks xtg(8) x o'y,
Segun la “Guia de Cimentaciones en obras de carretera”, tenemos que: Ks*tg (6)= 0.3

Como el terreno es completamente cohesivo, la formula se reduce a:

po 100

A = Ca = O o = ou g e~ S, + 100

Método alfa

Siendo en la formula la presién de referencia (po) de valor igual a 100 KPa. Este método alfa, seglin la norma, se

puede aplicar a aquellos fustes que estén en contacto con terrenos arcillosos saturados (como es nuestro caso).

Ill

Como se ha comentado en el “anejo Estudio Geoldgico-Geotécnico” los valores de la resistencia a compresion
simple (Ru) no son muy seguros, ya que los sondeos resultaron fallidos y se tuvieron que obtener por una serie
de correlaciones a partir de los dados. Por tanto los valores de resistencia al corte sin drenaje quedan:

- Estrato Nivel 1: S,;; = 75 kPa
- Estrato Nivel 2: S,,, = 100 kPa
- Estrato Nivel 3: S;,;3 = 97.5 kPa

Asise tiene para los diferentes estratos:

- Estrato Nivel 1: q,;; = 42.857 kPa
- Estrato Nivel 2: g, = 50 kPa
- Estrato Nivel 3: q,,3 = 49.36 kPa

Estableciendo una correlacién con todos los estratos (sus espesores), y el perimetro del pilote (3.14 m?), se
obtiene:

Qf = qp x Af = (42.857 % 0.6 + 50 * 6 + 49.36 * 8.15) » 3.14 = 2285.91 KN
Siendo, los espesores correspondientes a cada estrato son:

- Nivel1: 0.6 m
- Nivel2: 6 m
- Nivel 3: 8.15m
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Obtenidas tanto la resistencia por punta como la resistencia por fuste del pilote, se tiene que la resistencia por
hundimiento es:

Qh = Qf + Qp = 2285.91 + 686.31 = 2972.22 KN

Una vez conocida la carga de hundimiento total del pilote aislado, se recurre a la tabla anteriormente expuesta
(Tabla 5.6 GCOC o figura 25 del presente anejo) para verificar si cumple por hundimiento.

Aplicando el coeficiente de seguridad F (cuyo valor se fija en 2.6 para la combinacidon caracteristica):

_ Qn 297222
Qaam,h 894.2

F =3.32<26

Por lo que, se cumple esta primera comprobacidon de hundimiento.

5.4.5.1.1 Grupo de pilotes

Ahora se pasa a realizar la misma comprobacién de hundimiento para un grupo de pilotes. En este caso se
constituye un encepado que agrupa dos filas paralelas al muro principal de 12 pilotes cada una (24 pilotes en total
en cada estribo).

Asi el grupo de pilotes se asimilara a un gran pilote virtual cuya seccién sea tal que englobe a todas las secciones
transversales de todos los pilotes y del terreno existente entre ellos.

Una vez realizada dicha trasformacion se prosigue de igual modo que para un pilote aislado teniendo en cuenta
todo el sobrepeso debido a las tierras y ademas, la resistencia por fuste del contorno donde haya terreno y no
pilote tendra el mismo valor que en el contacto real pilote-terreno.

Siendo entonces:
Area grupo de pilotes = 91.76 m?
Perimetro grupo de pilotes = 53.14 m
Para calcular la carga de hundimiento del total de pilotes se realiza el mismo proceso que antes.
El pilote virtual tendra también 15 m de longitud. Por lo que la punta llegara a una cota de z=-20.15 m.
Por tanto la zona de influencia de la punta también corresponde al nivel 3 (12 <z < 22).

Mismos pardmetros que para pilote aislado:

,_Ru_s
c'= > = u
=0
Siendo la Sy:
S —R“—195—9751<P
wT Ty T Ty TR
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R, = 195 KPa De tal modo que:

Se calcula la resistencia por punta: 0'v0(2) = 0,,(2) — u(z) = 454.56 — 165.2 = 286.36 KN/m2
=A
Qp P*p Con todo, se tiene:

Siendo q, la resistencia unitaria por punta y A, el drea de la punta.
% porpUntay f» P qp=c'*Nc+0'y,*Ng=1+%28636+6x975=87428 KN/ ,

El area por punta del grupo de pilotes se obtiene a través de un didmetro equivalente:
Siendo el area por punta:

Deq = i*A=10.8m2 Ap=1r*R2=1r*5.42=91.67m2
w

Siendo el didmetro el anterior calculado: D =10.8 m

Siendo A =0.785 m?
Obteniendo como resultado final:

Se calcula la resistencia unitaria por punta a partir de la férmula que relaciona los parametros resistentes del
modelo de Mohr-Coulomb:

Gy = ¢ % Ne + 'y * Nq Qp = Ap * q, = 91.67 * 874.28 = 80224.39 KN

Se lleva a cabo el calculo de los factores de capacidad de carga:

1 +sin® La resistencia por fuste de un pilote viene definida por la “Guia de cimentaciones en obras de carretera’” como:
Ng =15+ ———x e™tand
1 1—sin® fa Qr=qr*xA
f f f
Ng—1 , .
Nc = tq 5 Siendo gt la resistencia unitaria por fuste y A el drea por fuste del pilote.
an

. . Se comienza calculando la resistencia unitaria:
Para obtener los factores de capacidad de carga, se debe calcular previamente fq:

1 2 Qf=Ca+Ks*tg(5)*0Jv
fd =1—=*D=>=
3 3 Como el terreno es el mismo, la férmula se reduce a:

ConD=1m:fy=1—7%1=0672

wIiN

S S po S 100
= = * = * — = f o —
U“r=C=a wrS ¥po TS, +100

Por tanto:
1+sin0
Ng=15+————=xe™@n04x 067 =1
1—sin0 Método alfa
El célculo sigue siendo a corto plazo, por lo que Nc:
Nc=9xf; =9%x0.67=6 Siendo en la formula la presidn de referencia (p,) de valor igual a 100 KPa.
Seguidamente se obtiene ¢’,,, que serd idéntica a la del pilote aislado ya que depende de la profundidad y la Los siguientes valores son idénticos ya que dependen del terreno y este es el mismo.

profundidad no cambia:
Los valores de la resistencia a compresion simple (Ru):

0'0(2) = 0,,(2) —u(2)
v e - Estrato Nivel 1: S,,; = 75 kPa

0po(z) = 10 4+ 20 * 3.48 + 22 x 1.82 + 22 * 6.7 + 18.5 » (z — 12) = 18.5z + 81.56 KN/m2 - Estrato Nivel 2: S, = 100 kPa

- Estrato Nivel 3: S,,;3 = 97.5 kPa

0,(20) = 454.56 KN/
m Asi se tiene para los diferentes estratos:
— KN
u(20) = 165.2 /mZ - Estrato Nivel 1: q,;4 = 42.857 kPa
- Estrato Nivel 2: g, = 50 kPa
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- Estrato Nivel 3: q,;3 = 49.36 kPa
Calculando ahora Qf con el perimetro del grupo de pilotes (53.14 m) se obtiene:
Qf = qf * Ar = (42.857 x 0.6 + 50 = 6 + 49.36 = 8.15) * 53.14 = 38685.82 KN

Obtenidas tanto la resistencia por punta como la resistencia por fuste del pilote, se tiene que la resistencia por
hundimiento es:

Qh = Qf + Qp = 38685.82 + 80224.39 = 118910.21 KN
Previo a la comprobacidon de hundimiento, se obtiene el peso de las tierras que hay entre los pilotes.
Para ello se calcula el area total de los pilotes (de los 24 que agrupa el encepado):
Apitotes = 24 ¥+ 1% = 24 x 7 % 0.5% = 18.85 m?
Y posteriormente, se le resta al area total calculada:
Atierras = At — Apitotes = 91.67 — 18.85 = 7291 m?

Asi el peso de las tierras se calcula de tal forma:
Wiierras = ZA * Hxy=7291%(0.7+21+6*22+8.15%*18.5) = 21688.9 KN

*Se realiza esta formula con los espesores de los estratos anteriormente mencionados y con sus respectivas
densidades saturadas (ya que se encuentran por debajo del nivel freatico).

De igual forma, una vez conocida la carga de hundimiento total del pilote aislado, se recurre a la tabla
anteriormente expuesta (Tabla 5.6 GCOC o figura 25 del presente anejo) para verificar si cumple por hundimiento.

Aplicando el coeficiente de seguridad F (cuyo valor se fija en 2.6 para la combinacidn caracteristica):

Qn 118910.21

F = =
Qaamn  17319.49 + 21688.99

=3.04<2.6

Por lo que, también se cumple esta comprobacidn de hundimiento.
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5.4.5.2 Comprobacion de la resistencia a arranque

Esta comprobaciéon a arranque supone que los pilotes estén trabajando a traccién, lo que no es normal en
cimentaciones profundas en obras de carretera ya que no es una buena disposicion estructural. En este proyecto,
como se ha demostrado anteriormente (con la distribucién de esfuerzos), todos los pilotes se encuentran
comprimidos.

Por tanto no se ve necesario realizar esta comprobacién.

5.4.5.3 Comprobacion de rotura horizontal del terreno

Los esfuerzos capaces de generar la rotura horizontal del terreno son aquellos que son transversales al eje del
pilote, es decir, los esfuerzos horizontales. Ademads, cuando el pilote es bastante resistente y el terreno es muy
débil (no es nuestro caso) se puede llegar a producir el agotamiento o fallo por rotura horizontal del terreno.

Sin embargo, en este caso tampoco se ve necesario llevar a cabo esta comprobacién pues los esfuerzos
horizontales son despreciables frente a los verticales de gravedad que son los predominantes.

5.4.5.4 Rotura estructural (Tope Estructural)

El tope estructural representa la maxima carga que puede soportar el pilote como un elemento propiamente
estructural. Se tiene que llevar a cabo esta comprobacidn para evitar la rotura del pilote y para ver que no se
desaprovecha su utilizacién.

El tope estructural también se puede definir como la mdxima carga en servicio a la que se puede cargar un pilote,
por lo que se se debe ver que las cargas que actuian sobre los pilotes no superen este valor o tope.

Para hacer esa verificacion, seria necesario realizar todos los cdlculos de distribucién de acciones entre los pilotes
(en caso de grupos de pilotes), para todas y cada una de las situaciones de proyecto. En la GCOC se admite calcular
un valor representativo de la carga vertical maxima que se denomina «carga de servicio» y que se define. La carga
de servicio no debe superar al valor del tope estructural.

Se define en nuestro caso la carga de servicio como la carga que actla sobre el pilote mas solicitado en la
combinacion de acciones caracteristica (en situacion persistente o transitoria y a corto plazo, que es el caso) entre
1.10. De tal modo que:

_ 8942 812.92 KN
Osv = 1.10 '

Que debera ser menor al tope estructural.

Para calcular el tope estructural del pilote, se recurre a la “Guia de Cimentaciones en obras de carretera’”:

T,=Ax*o,
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Donde A es el area de la seccidn transversal del pilote y g, lo se obtiene de la guia con apoyo en la siguiente

tabla:
TIPO DE PILOTE VALORES DE ¢ (MPa)

Hormigon pretensado 0,30 (£,- 0,90 7))
Hormigon armado 0,30 f;
Hincado
Metalico 0,33 1,
Madera 5
Entubado 5 6
Con lodos 4 5
Perforado de hormigon «in situx
En seco 4 5
Barrenado 4 No aplicable

Figura 26. Obtencién de o,. Fuente: GCOC

Tenemos que:

T, =Ax*0,=0.785+5MPa = 3925KN

A=0.785 m? (obtenida anteriormente)
0, = 5 MPaporser pilote perforado de hormigon in — situ en suelo firme

Se puede comprobar que:
Qsy = 81292 KN < 3925KN

Por lo que se cumple holgadamente esta condicidn.

5.4.5.5 Pandeo

En una primera vista se observa que habra seguridad frente al pandeo ya que todos nuestros estratos poseen una
resistencia similar y el pandeo se produce cuando hay una alternancia de estratos resistentes con estratos no
resistentes.
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De todos modos se procede a realizar el calculo para verificar esta comprobacidn:
Np =8x* /s, *+E 1
Donde:

Npandeo: Carga tedrica de pandeo.

sy: Resistencia media al corte sin drenaje en el estrato blando.

E : Mddulo de elasticidad del material del pilote.

| : Momento de inercia de menor valor en la seccién transversal del pilote.

Se tiene la resistencia a corte sin drenaje del estrato mas blando, que corresponde al estrato del Nivel 1:
Sy =75 KPa

El mddulo de elasticidad del terreno se obtiene a partir de:

03
fck +8

E = 22000
* 10

= 26877.58 MPa

ConI=6—14*7T*D4=0.0490m4

Sustituyendo en la férmula anterior:

Np =8+ /s, *E »I = 8 xV75 » 26877580 * 0.0490 = 79508.53 KN

Comprobandose asi, que la carga que actua sobre el pilote es mucho menor que la carga de pandeo.

5.4.5.6 Deformabilidad de cimentaciones profundas
En este apartado habra que referirse al punto 5.13 de la GCOC. En esta guia aparece como un procedimiento para

obtener la deformabilidad que puede ser de interés para el estudio de la interaccion terreno-estructura.

Aligual que la carga por hundimiento, se debe realizar el calculo tanto del pilote aislado como del grupo de pilotes.

5.4.5.6.1 Pilote aislado

El asiento, s, de la cabeza del pilote aislado sometido a compresion Np depende en su mayor parte de las
caracteristicas del mismo y del terreno.
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En este apartado en concreto, a partir del valor dado por la GCOC de asiento limite para losas (50 mm), ya que no
queda claro si el encepado lo debemos aproximar a una zapata (cuyo asiento limite es 25 mm) o a una losa. Por
tanto se decide, realizar los calculos con la disposicidn de losa. Seguidamente se calculard la Np con el asiento
limite y se comprobara que la carga es mayor que la real que actua sobre el pilote.

Aunque se han propuesto métodos muy diversos para relacionar la rigidez vertical con los parametros del terreno,
se ha observado que dicha correlaciéon es débil. Por dicho motivo, se recomienda calcular el asiento con una
expresidon universal, independiente de las caracteristicas de deformabilidad del terreno, basada en un dato
empirico: el asiento de los pilotes aislados sometidos a su carga de servicio suele estar en el entorno del uno por
ciento del didametro, siempre que la situacién de servicio esté suficientemente lejos del hundimiento.

La obtencién de la carga admisible por condicidn de asiento se realiza mediante la férmula indicada en el apartado
5.13.1.1 de la “Guia de Cimentaciones en obras de carretera”:

s
Np = —F5—1—

(4.0*Qh A*E)

Siendo:

- Ny, lala carga admisible por condicidn de asiento en el estribo sur a determinar.

- s, asiento de la cabeza del pilote aislado. En nuestro caso, se asimila el pilote a una losa con la que asiento
maximo es de 5 cm.

- D, didmetro del pilote que en nuestro caso es 1 m.

- Qu, la carga de hundimiento del estribo sur, 2972.22KN.

- L, lalongitud de cdlculo que en nuestro caso se corresponde a 15 m disminuida en un tercio de la longitud
enterrada del pilote.

- A el drea neta de la seccién transversal del pilote. En nuestro caso es A= 1t *0,52=0,785 m?.

- Mddulo de elasticidad del pilote (obtenido anteriormente), E=26877.58 MPa

Sustituyendo los valores indicados en la fdrmula, se obtiene:

0.05
Np = = 5625847 kN
1 n 5

3
40%2972.22 0.785*26877580)

Como se observa la carga admisible con el asiento limite, dado por la GCOC para losas, por condicién de asiento es
bastante mayor que la carga que actua sobre el pilote, por lo que se cumple esta comprobacién también.

5.4.5.6.2 Grupo de pilotes

Una vez obtenido el asiento de un pilote aislado, el cual se obtiene por relacién con sus caracteristicas ya que la
relacidn entre la rigidez vertical de un pilote y los pardmetros del terreno es muy débil.
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Seguidamente, se pasa al calculo del asiento del grupo de pilotes, s;. Este asiento depende de varios factores tales
como la carga que actua sobre el grupo de pilotes, las caracteristicas geométricas del grupo de pilotes, la
deformabilidad general del terreno y la deformabilidad local de terreno en las zonas de contacto terreno-pilotes.
En este apartado, al contrario que en el anterior, se calculard directamente el valor del asiento grupal y se
relacionara con los valores limite establecidos.

Segun la GCOC, la féormula para el calculo del asiento del grupo de pilotes se corresponde con:

Ng * (1 —v?)

Sg = So t+ :
E+ ((By + H1) * (Lg + H1))05

Donde:

- Soes el asiento de un pilote aislado (con la carga que actua sobre el grupo de pilotes repartida entre todos
ellos).

- Nges la carga vertical que actua sobre el grupo.

- Eyvsonlos pardmetros del modelo elastico del terreno (coeficiente de Poisson y mdédulo de elasticidad).

- Lgy Bg son las correspondientes dimensiones de la malla equivalente a la cual hay que asimilar el grupo
de pilotes.

- H1 es la altura por encima de las puntas de los pilotes, que corresponde a un tercio de la longitud total

enterrada de los pilotes (%85 =4.95m).

Para llevar a cabo el calculo, se realiza suponiendo que el grupo de pilotes forma una malla con un nimero de filas
(n) y un nimero de columnas (m) en cuyos vértices se apoyan los pilotes de didametro D y longitud L (con separacion
s entre ellos).

Por tanto las dimensiones de esta malla serian las siguientes:
- Ancho (dimensién menor en planta):
Bj=(m—1D=*ss+D=2—-1)*3+1=4

Siendo syla separacion de filas de pilotes (3 m) y n el nimero de filas que agrupa el encepado, que en este caso
resulta ser de 2 filas de 12 pilotes cada una.

- Longitud (dimensién mayor en planta):
Lg=(m—-1*s,+D=(12-1)x2+1=23

Siendo s, la separacién de columnas (2 m) y m el nimero de columnas que agrupa el encepado, que seria de 12
columnas, es decir, las 12 parejas de pilotes.

Después, la carga vertical que actuia sobre el grupo corresponde a aquella que interacciona sobre el encepado, es
decir, la carga gravitatoria vertical. En ella se puede incluir el peso de las tierras que se encuentran por encima de
éste y también el rozamiento negativo (que en este caso no se considera). En este caso, la carga Ng se corresponde
con la calculada anteriormente:

Ng = 173195 KN
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El asiento vertical de un pilote aislado, s,. Para realizar el calculo debemos aplicar la formula correspondiente (la
utilizada en el apartado anterior). Considerando que la fuerza Ng se reparte entre todos los pilotes ya que
corresponde con el asiento que tendra un pilote (aislado) y sometida a una carga axial igual a la media de las que
corresponden a cada uno de los pilotes del grupo.

Por tanto:

15— 128

3 = 6.40 mm

_ 173195 1 +
24 \40%2972.22 ' 0.785% 26877580

So =

Posteriormente se obtienen los pardmetros del modelo de elasticidad del terreno, vy E. Estos parametros se deben
obtener de la zona de influencia que nombra la GCOC en el punto 5.13. Estas dimensiones son las siguientes: H1
por encima de la punta, es decir, un tercio de 14.85 (4.95 m) y por debajo una profundidad igual al ancho de la
malla equivalente del grupo, Bg (4 m). De tal forma, que el estrato realmente influyente se corresponde con el
estrato llamado Nivel 3, cuyos valores de E y v son:

*Estos parametros han sido obtenidos con ayuda de una serie de correlaciones de la CTE (“Cddigo Técnico de
Edificacion”):

El médulo de elasticidad del terreno se obtiene a partir de la tabla de CTE (mds concretamente de la Tabla 23.D
del CTE “Cddigo Técnico de Edificacion”):

Tabla D.23. Valores orientativos de Nser, resistencia a compresion simple y médulo de elasticidad de suelos

Tipo de suelo Nspr qu (KN/m®) E (MN/m®)
Suelos muy flojos o

muy blandos <10 0=-80 <8
Suelos flojos o blandos 10-25 80 - 150 8-40
Suelos medios 25-50 150 - 300 40 - 100
S (a0 50 - Rechazo 300 - 500 100 - 500
Rocas blandas Rechazo 500 - 5.000 500 - 8.000
Rocas duras Rechazo 5.000 - 40.000 8.000 - 15.000
Rocas muy duras Rechazo > 40.000 >15.000

Tabla 11. Relacion de pardmetros del terreno. Fuente: Tabla 23.D del CTE “Cddigo Técnico de Edificacion”

Mientras que el coeficiente de Poisson, también dado por el CTE, se suele asemejar a 0.4, por lo que se toma este
valor.

Sustituyendo en la formulacién inicial, se tiene un asiento del grupo de:

Ng = (1 —v?) 17319.50 * (1 — 0.4?)

40000 * ((4 + 4.95) (23 + 4.95))"°

Sg = So + = = 0.0064 + = 24.79 mm

E+ ((By+ H1) * (Ly + H1))°'

Una vez obtenido, se relaciona con los valores limite obtenidos de la limitacion de asientos existente segun el
articulo 4.8.5 Movimientos admisibles de la “Guia de cimentaciones en obras de carretera”. En nuestro caso se
corresponde con un encepado que se asemeja a una zapata corrida, y cierta norma no establece ningun valor limite
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para una zapata corrida en concreto, por lo que debemos asimilarlo a una losa (como en el apartado anterior de
pilote aislado), donde el valor limite es de 50 mm. Como se puede comprobar, el valor del asiento provocado por
la carga que actua sobre el grupo es holgadamente aceptable ya que se encuentra por debajo del limite:

24.79 mm < 50 mm

Sin embargo, si se asimila el encepado a una losa, el valor del asiento limite es algo mas restrictivo ya que se
establece un valor limite de 25 mm. De todos modos se puede observar que asimilando el encepado a una zapata
se cumplen los valores del pilote aislado y del grupo de pilotes:

- Pilote aislado:
Cuyo asiento (con la carga que actua sobre su cabeza de 894.2 KN) es de 7.9 mm:
7.9 mm < 25 mm
- Grupo de pilotes:

249 mm < 50 mm
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5.5 Estribo norte (Sondeo SM-2)

Tras la realizacién del sondeo SM-2, se obtiene el siguiente perfil del terreno:

Sondeo SM-2 LAY
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Figura 27. Caracteristicas del terreno en el estribo norte. Fuente: Imagen realizada con AutoCAD.

Se puede observar el tipo de terreno que hay en la zona donde se encuentra el estribo norte. Este terreno consta
de un primer relleno (R) que en este caso, a diferencia del estribo sur, es de hormigdn. Posteriormente hay una
fina capa de 4 m de gravillas con algo de gravas en matriz arenosas (D), seguido de un estrato bastante fino de 1.20
m de arcillas con algo de arenas (C) y seguido de 1.60 m de costra calcarea blanda (E). Finalmente el sondeo termina
en un estrato muy potente de 16.4 m del arcillas con algo de arenas (C).

Después de esta breve caracterizacidn del terreno (mds extensa en el “Anejo N-3: Informe geotécnico”, se procede
a realizar el mismo procedimiento que en el estribo sur. Hay que destacar que los célculos son bastante similares
en ambos estribos. Esto se debe a que el material de relleno utilizado en el estribo sur, lamado anteriormente
Relleno 1, también se coloca en este estribo, de forma que el peso y los empujes de tierras son idénticos ya que,
como se ha comentado, es cierto que no seran solamente los empujes que actuen sobre el estribo porque se
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extienden a poco mas de 4 m a partir del borde del encepado, y el resto estara formado por terreno natural, pero
en el caso de este Anteproyecto en cuestion, no se consideran.

Ademas, incluso en el terreno natural, ambos estribos son muy similares con la Unica salvedad importante del
relleno superior (con compacidad similar al hormigdn) y de la capa que se encuentra en el Nivel 1 de este estrato,
gue esta compuesta por material granular (gravilla) mientras que en el estribo sur esta formada por material
cohesivo. El resto es similar.

También cabe mencionar que geométrica y constructivamente ambos estribos son idénticos.

Se dice que los cdlculos son idénticos, por el motivo de que las zonas mas importantes de cdlculo como son la zona
de influencia de la punta y del fuste son similares en ambos estribos (la parte superior del fuste seria distinta en
esos 0.7 m iniciales, ya que en el estribo norte estarian formados por gravas, pero en algunos calculos como se ha
comentado, se asimila que coincide con la base del encepado, por simplicidad).

Una vez establecido el tipo de terreno, y su relacién con el estribo sur,se procede:

5.5.1. Reduccion de esfuerzos al centro de la base encepado

Al igual que en el estribo sur, la resolucidn se realiza acorde a la GCOC (“Guia De Cimentaciones En Obras De
Carretera™). Para la reduccion de esfuerzos se considera el centro O como el centro de la base del encepado, que
se encuentra desde la superficie a una profundidad de 5.3 m.

Los ejes coinciden con:

N
Py

Figura 28. Ejes considerados para el cdlculo. Fuente: Elaboracion propio con AutoCAD.

El eje z se considera como el eje vertical, siendo negativo hacia el terreno.
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5.5.2 Cargas actuantes sobre el estribo norte

Las acciones a soportar por el estribo tienen los mismos origenes:

- Peso propio del estribo (peso del muro principal y encepado, peso del muro cajero y porexpan).
- Peso de las tierras del trasdds del muro que se encuentran sobre el encepado.

- Empuje del agua de la parte del trasdés del muro.

- Empuje de las tierras (con sobrecarga impuesta de 10 KN/m?).

- Accién del tablero.

El rozamiento negativo se desprecia también en este apartado 5.4. Los calculos posteriores se realizan a corto
plazo, pues el estribo norte estd formado a partir de la base del encepado por material cohesivo al igual que el
estribo sur.

Como se ha comentado anteriormente, en cuanto a las acciones verticales del tablero sobre el estribo, al tener
cuatro apoyos en los dos estribos, se cogen las cargas verticales mas desfavorables de entre esos ocho apoyos.
Una vez obtenidos esos dos valores (de distincidon entre apoyos interiores y exteriores) se realiza el cdlculo en
ambos estribos. Se realiza suponiendo esos dos valores ya que la diferencia entre los apoyos interiores y exteriores
es minima y solo habria diferencia entre los dos arcos, pero de esta forma, se coge el arco que impone las cargas
mas desfavorables, quedando del lado de la seguridad. Los momentos creados se obtienen a partir de las
combinaciones que hacen que sean mas desfavorables para el puente (como cargar un arco con todos los esfuerzos
de sobrecarga vy el otro arco a peso propio...).

Los valores de las acciones a soportar por el estribo norte son similares a los del estribo sur. Por lo cual, para evitar
su repeticion, se pueden observar en el apartado 5.4.2 de este anejo.

5.5.3 Combinacion de acciones

Teniendo ya conocidos todos los esfuerzos actuantes se deben realizar las combinaciones necesarias, estas se
llevan a cabo siguiendo la “IAP-11 Instruccion sobre las acciones a considerar en el proyecto de puentes de
carretera”.

Como se ha visto en el estribo sur, la combinacién caracteristica resulta mas desfavorable, por lo que se continta
trabajando con ella.

- Combinacidn caracteristica:

ZVG*Gk+yQ*Qk+ZyQ*Qk*(pO

Se procede a realizar las combinaciones siguiendo el método de los coeficientes globales de seguridad (método
valido para realizar los cédlculos geotécnicos), utilizando los coeficientes de seguridad expuestos en el apartado
5.4.3 de este anejo.
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Asi, resultan los esfuerzos mas desfavorables tales (idénticos al estribo sur):

Combinacidn caracteristica

Nmax 17319.5 KN
Hy O KN
Hx 2494.36 KN
Mz 0 KN.m
My 4049.87 KN.m
Mx 6246.16 KN.m

Tabla 10. Esfuerzos obtenidos a partir de las combinaciones oportunas. Fuente: Elaboracion propia con ayuda de
las normas IAP-11 y GCOC.

5.5.4 Método simplificado para la obtencion de esfuerzos en los pilotes

Se aplica el método simplificado a partir de las férmulas dadas por la “Guia De Cimentaciones En Obras De
Carreteras”, para reducir los esfuerzos del centro O de la base del encepado a la cabeza de cada pilote.

Aplicando el método mencionado, se obtienen los siguientes valores:
- Axil maximo (pilotes mas cargado):
Nmax= 894.20 KN
- Axil minimo (pilote menos cargado):
Nmin=549.09 KN
- Cortantes:
Hy= 0 KN

Hx= 103.94 KN

5.5.5 Comprobaciones geotécnicas

5.5.5.1 Comprobacion frente a hundimiento

Los pilotes utilizados en este estribo se corresponden con las utilizadas en el estribo sur.

Se realizan los calculos siguiendo los mismos pasos que en el apartado 5.4.5.
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5.5.5.1.1 Pilote aislado De tal modo que:

0" 0(2) = 0,0 (2) — u(z) = 454.56 — 165.2 = 286.36 KN/mz
Se comienza con el célculo de la resistencia por punta.

. . . ., Con todo, se tiene:
La zona de influencia de la punta corresponde al nivel 3 (12 < z < 22), que en este caso se encuentra también

formado por el material llamado C, similar que el del estribo sur. qp=c'"*Nc+0'y,*Nq=1%28636+6*97.5=0874.28 KN/mZ

Como se ha comentado, se calcula a corto plazo por ser mas desfavorable en terrenos cohesivos, de ahi que: Siendo el area por punta:

===
d=0 Obteniendo como resultado final:

!

c Su A, =m*R? =1 % 0.5% = 0.785 m?

Siendo la S, la resistencia a corte sin drenaje, definida como:

S =97.5KPa Qp = Ap * q, = 0.785 * 874.28 = 686.31 KN
u .

La resistencia por punta de un pilote viene definida por la ““Guia de cimentaciones en obras de carretera” como:

Qp = Ap * qp La resistencia por fuste de un pilote viene definida por la “Guia de cimentaciones en obras de carretera” como:

Siendo ¢, la resistencia unitaria por punta y A, el drea de la punta. Qf =4qr * 4f

Se calcula la resistencia unitaria por punta a partir de la férmula que relaciona los parametros resistentes del Siendo gt la resistencia unitaria por fuste y Ar el area por fuste del pilote.

modelo de Mohr-Coulomb: Se calcula la resistencia unitaria por fuste de la siguiente manera:

0 ’
Gp = ¢ *Nc+ 0y, *Nq qr = cq + Ks xtg(8) x o'y,

Segun la GCOC, las aproximaciones de Coulomb son correctas a una profundidad de punta inferior a 20D (zp <

Segun la “Guia de Cimentaciones en obras de carretera”, tenemos que: Ks*tg (6)= 0.3
20D), como la zp = 20.15 m y es mayor que 20D= 20 m, se utiliza este valor de 20D para el calculo de las ',,.

Como el terreno es completamente cohesivo, la férmula se reduce a:
Se lleva a cabo el calculo de los factores de capacidad de carga:

po 100
Teniendo: qf=C“=a*5“=5“*5u+p0=5”*5u+100
Ng = 1.5 x —1 +sin0 % e™*tano g g7 — 1 Siendo en la formula la presion de referencia (p,) de valor igual a 100 KPa.
1—sin0

|l/

Como se ha comentado en el “anejo Estudio Geoldgico-Geotécnico” los valores de la resistencia a compresion
simple (Ru) no son muy seguros, ya que los sondeos resultaron fallidos y se tuvieron que obtener por una serie
Seguidamente se obtiene d',,, a una profundidad de 20D como rige la norma GCOC. En la siguiente férmula por de correlaciones a partir de los dados. Por tanto los valores de resistencia al corte sin drenaje quedan:
simplificar los calculos y de forma que el calculo en ambos estribos sea idéntico ya que la Unica diferencia se
encuentra en este Nivel 1 que en el estribo norte estd formado por grava en lugar de material cohesivo. Se supone

que el encepado se encuentra en la separacién entre los estratos llamados Nivel 1 y Nivel 2, es decir, la cota de

Nc=9xf; =9x067=6

- Estrato Nivel 1: S,,; = 75 kPa
- Estrato Nivel 2: §,,, = 100 kPa

. . - Estrato Nivel 3: §,,3 = 97.5 kPa
separacion de niveles es de z =-5.3 m en vez de la cota z = -6 m que es la que aparece en los sondeos (lo que solo

se realiza en este célculo): Asi se tiene para los diferentes estratos:

0" p0(2) = 0y (2) — u(2) - Estrato Nivel 1: q,;; = 42.857 kPa
- Estrato Nivel 2: g, = 50 kPa

— KN
0,(20) = 454.56 /mZ - Estrato Nivel 3: q,;3 = 49.36 kPa

u(20) = 165.2 KN/mz Se obtiene la resistencia por fuste:

Qf = qf * A = (42.857 % 0.6 + 50 = 6 + 49.36 * 8.15) * 3.14 = 2285.91 KN
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Siendo, los espesores correspondientes a cada estrato son:

- Nivel1: 0.6 m
- Nivel2: 6 m
- Nivel 3:8.15m

Obtenidas tanto la resistencia por punta como la resistencia por fuste del pilote, se tiene que la resistencia por

hundimiento es:

Qh = Qf + Qp = 2285.91 + 686.31 = 2972.22 KN

Una vez conocida la carga de hundimiento total del pilote aislado, se recurre a la tabla anteriormente expuesta

(Tabla 5.6 GCOC o figura 25 del presente anejo) para verificar si cumple por hundimiento.

Aplicando el coeficiente de seguridad F (cuyo valor se fija en 2.6 para la combinacidn caracteristica):

Qn 297222

F = =
Qaamn 894.2

=3.32<2.6

Por lo que, se cumple esta primera comprobacién de hundimiento.

5.5.5.1.1 Grupo de pilotes

Ahora se pasa a realizar la comprobacidn de hundimiento para un grupo de pilotes.
Teniendo de igual forma un area y un perimetro de:
Area grupo de pilotes = 91.76 m?

Perimetro grupo de pilotes = 53.14 m

Para calcular la carga de hundimiento del total de pilotes se realiza el mismo proceso que antes.

Por tanto la zona de influencia de la punta también corresponde al nivel 3 (12 <z < 22).

Mismos pardmetros que para pilote aislado:

¢ = Ru =Su
2
p=0

Siendo la Sg:

Sy =97.5KPa

R, = 195 KPa
Se calcula la resistencia por punta:

Qp =Ap*qp
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Siendo qp la resistencia unitaria por punta y A el area de la punta.

El drea por punta del grupo de pilotes se obtiene a través de un didmetro equivalente:

4
Deq = %*Az 10.8 m?

Siendo A =0.785 m?

Se calcula la resistencia unitaria por punta a partir de la férmula que relaciona los parametros resistentes del
modelo de Mohr-Coulomb:

qp =c *Nc+0'y, *Nq
Se lleva a cabo el célculo de los factores de capacidad de carga:

1+ sin0

mxtan 0 67 =1
"1—sin0 ¢ *06

Ng =15
El calculo sigue siendo a corto plazo, por lo que Nc:
Nc=9xf; =9%x0.67=6

Seguidamente se obtiene ¢',,, , que sera idéntica a la del pilote aislado ya que depende de la profundidad y la
profundidad no cambia:

0" 0(2) = 0,0 (2) — u(z) = 454.56 — 165.2 = 286.36 KN/m2
Con todo, se tiene:
Gy =" *Nc+0',, % Nq =1%28636+ 6+ 97.5 = 874.28 KN/m2
Siendo el drea por punta:
Ap = m*R?2=m+54% =91.67m?
Siendo el diametro el anterior calculado: D=10.8m

Obteniendo como resultado final:
Qp = Ap * q, = 91.67 * 874.28 = 80224.39 KN

La resistencia por fuste de un pilote viene definida por la “Guia de cimentaciones en obras de carretera’” como:
Qf = q5 x4y

Siendo gr la resistencia unitaria por fuste y A el drea por fuste del pilote.

Se comienza calculando la resistencia unitaria:

dr = Cq + K * tg(5) *OJV
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Como el terreno es el mismo, la férmula se reduce a:

po 100
Qf:Ca:a*Su:Su*m:Su*m
Siendo en la formula la presién de referencia (po) de valor igual a 100 KPa.

Los valores para calcular la resistencia total por fuste son idénticos al estribo sur.
Calculando ahora Qf con el perimetro del grupo de pilotes (53.14 m) se obtiene:

Qf = qs *Ar = (42.857 x 0.6 + 50 = 6 + 49.36 = 8.15) » 53.14 = 38685.82 KN

Obtenidas tanto la resistencia por punta como la resistencia por fuste del pilote, se tiene que la resistencia por
hundimiento es:

Qh = Qf + Qp = 38685.82 + 80224.39 = 118910.21 KN

Se toma el peso de las tierras ya calculado:
Wiierras = ZA * Hxy =7291%(0.7+21+ 6*22+8.15%*18.5) = 21688.9 KN

De igual forma, una vez conocida la carga de hundimiento total del pilote aislado, se recurre a la tabla
anteriormente expuesta (Tabla 5.6 GCOC o figura 25 del presente anejo) para verificar si cumple por
hundimiento.

Aplicando el coeficiente de seguridad F (cuyo valor se fija en 2.6 para la combinacidn caracteristica):

_ O _ 118910.21
" Qaamn 17319.49 + 21688.99

F =3.04<2.6

Por lo que, también se cumple esta comprobacidon de hundimiento.

5.5.5.2 Comprobacion de la resistencia a arranque

Al igual que en lo explicado en el punto 5.4.5.2, no se ve necesario realizar esta comprobacion.

5.5.5.3 Comprobacidn de rotura horizontal del terreno

Al igual que en lo explicado en el punto 5.5.5.3, no se ve necesario realizar esta comprobacion.

5.5.5.4 Rotura estructural (Tope Estructural)

El tope estructural representa la maxima carga que puede soportar el pilote como un elemento propiamente
estructural. Como depende de las caracteristicas de pilotes y de la carga que actla sobre él, se puede comprobar
que el resultado es el mismo que en el estribo sur.

La carga de servicio que actua sobre el pilote es:
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_8%42 812.92 KN
Osv = 1.10 '

Para calcular el tope estructural del pilote, se recurre a la “Guia de Cimentaciones en obras de carretera’”:
T, =Axo0,=0.785*5MPa = 3925KN
A=0.785 m? (obtenida anteriormente)
0., = 5 MPaporser pilote perforado de hormigon in — situ en suelo firme

Se puede comprobar que:
Qsy = 81292 KN < 3925KN

Por lo que se cumple en el estribo norte.

5.5.5.5 Pandeo

La resistencia por pandeo en el estribo norte cumple ya que la formulacién de este criterio depende de las
caracteristicas del pilote (mddulo de elasticidad...) que son las mismas; de la carga actuante, que es idéntica a la
del estribo sur y de la resistencia a corte sin drenaje del estrato mas débil que en este caso es el mismo, el lamado
Nivel 3 (formado por el material denominado como C).

Por tanto, se puede seguir el punto 5.4.5.5 para comprobar su cumplimiento.

5.5.5.6 Deformabilidad de cimentaciones profundas

En este apartado habra que referirse al punto 5.13 de la GCOC. En esta guia aparece como un procedimiento para
obtener la deformabilidad que puede ser de interés para el estudio de la interaccidn terreno-estructura.

El asiento s, tanto del pilote aislado como del grupo de pilotes, resultaria similar al del estribo sur y por tanto, se
puede remitir al apartado 5.4.5.6 para su comprobacion.

Esto es asi ya que la correlacién de la deformabilidad vertical con las caracteristicas del terreno es débil y para el
calculo del pilote aislado se utiliza la férmula universal, mencionada en el punto 5.4.5.6.1. Y como las caracteristicas
de los pilotes son las mismas, el resultado obtenido es similar.

Ademas, el terreno de influencia de la punta es el mismo (estrato Nivel 3 de material cohesivo C) y para formar el
grupo de pilotes se utilizan también dos filas de 12 pilotes paralelas al muro principal del estribo (24 pilotes en
total). De tal forma, que el asiento por grupo es idéntico.
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5.6 Comprobaciones adicionales

La Guia de cimentaciones en obras de carretera nombra una serie de comprobaciones que de modo adicional a las
anteriores pueden ser necesarias en determinadas circunstancias de cimentaciones profundas, a continuacién se
procede a analizar algunas de ellas viendo la necesidad o no de efectuarlas:

- Posibilidad de ruina de la cimentacidn debido a socavaciones provocadas por cursos fluviales.
En el Anejo n-2”Estudio hidroldgico e hidrdulico” se ha demostrado la no existencia de socavacion.
- Erosiones causadas por escorrentias locales.

Se puede comprobar que suponiendo el nivel fredtico a cota 0 MSNM no existe flujo, quitando la rambla que es
objeto de estudio en el anejo hidrolégico

- Vibraciones y dafios estructurales, causados en construcciones proximas por la ejecucion de pilotes
hincados.

Los pilotes que se llevan a cabo en este Anteproyecto, son pilotes cuya ejecucion es mediante la perforacion del
terreno, siendo pilotes perforados de hormigdn in-situ. Anteriormente se ha mencionado la problematica de
realizar hinca de pilote, por lo cual se ha desestimado la ejecucion de estos de tal forma.

- Corrosion de los pilotes metdlicos, particularmente en las zonas de variacion del nivel del agua.

Siendo los pilotes de hormigdn, la corrosion de pilotes metalicos no resulta problematica, ademas, la armadura de
estos se ha proyectado teniendo en cuenta el ambiente de elevada corrosién al que estaran expuestos.

- Posible expansividad del terreno provocando el problema inverso al rozamiento negativo, causando el
levantamiento de la cimentacidn.

La expansividad es propia de arcillas que producen movimientos como consecuencia de hinchamientos y
retracciones del subsuelo debidos al cambio de humedad. El grado de expansividad de las arcillas esta determinado
el indice de plasticidad, el limite liquido...Asi, teniendo en cuenta las caracteristicas de las arcillas especificadas en
el Anejo n-3”Informe Geoldgico-Geotécnico”, la expansividad es baja.

- Heladicidad del terreno, que pudiera afectar a encepados poco empotrados en el mismo.
La climatologia de Benicarld no da lugar a heladas importantes que puedan producir efectos sobre el encepado.

- Posible contaminacién medioambiental, debida a los lodos o polimeros que se utilizan en la excavacidn
de pilotes de hormigdn «in situ».

No da lugar cualquier comprobacién de lodos ya que como procedimiento de construccion se prevé la perforacion
de pilotes hormigonados “in situ”, utilizando entubacién para el sostenimiento de las tierras.
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- Estabilidad de los taludes de las excavaciones y plataformas realizadas para construir el pilotaje.

La estabilidad de la plataforma de trabajo queda asegurada debido a la colocacidn de pilotes anteriormente
calculada en el punto 3 del presente anejo.

- Asientos, por mala limpieza del fondo, de las excavaciones de los pilotes perforados.

Durante la ejecucidn de las obras se debe tener especial cuidado y las cabezas de los pilotes perforados se deben
cubrir para evitar la entrada de residuos y evitar su contaminacién. De todos modos se hara, en la medida de lo
posible, la colocacion del encepado inmediatamente al descabezado de los pilotes

- Problemas de colapso en suelos que tengan una estructura metaestable.
No resulta necesario comprobar su posible fallo ya que no tenemos presentes suelos metaestables.

- Posibles efectos sismicos y en particular la posible licuefaccidn del entorno, que pudiera englobar al propio
pilotaje.

Se especifica que en el entorno de la obra no existe riesgo debido a las acciones sismicas.

6. CALCULO ESTRUCTURAL DE LAS SUBESTRUCTURAS

En este apartado se llevara a cabo el dimensionamiento del armado de las subestructuras que caracterizan la
estructura. Las subestructuras se dividen en una serie de elementos que son: muro principal y muro cajero,
encepado y pilotes. De los cuales, se realizan una serie de comprobaciones totalmente independientes para
después integrarlos en un armado conjunto que completara el dimensionamiento total de la armadura en ambos
estribos.

Se debe indicar de nuevo, que para la obtencién de las cargas que acttan sobre los elementos anteriormente
indicados, se procede del mismo modo que en los cdlculos geotécnicos, es decir, se toman los mas desfavorables
de los dos estribos (diferenciando entre apoyos interiores y apoyos exteriores). De tal modo, que siempre se
estara del lado de la seguridad y el armado serd similar en ambos estribos, tanto el estribo norte como el estribo
sur.

Como apéndice, se anota que el muro cajero anteriormente mencionado, no es mds que un elemento
simplemente decorativo, ya que la funcidn resistente de éste es completamente despreciable. Por ello, aplicando
la norma, se procedera a su armado con las armaduras minimas exigidas por el Eurocddigo 2 EC-2.
Posteriormente, en el correspondiente apartado del presente anejo, se mencionara y se calculara
adecuadamente.

El dimensionamiento sera idéntico en el estribo sur y el estribo norte, ya que geométricamente son similares y
del lado de la seguridad, se toman las cargas mas desfavorables se aplican a ambos.
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6.2 Estribo norte y estribo sur

6.2.1 Seccion tipo y datos previos 0.80 == =—020

Aungue se encuentra correctamente explicado en el apartado 5 del presente anejo (“Definicion Geométrica”), se
procede a visualizar de nuevo la geometria de ambos estribos, como introduccidn al dimensionamiento del
armado.

»
" e dem e b

Figura 30. Seccion indicativa de ambos estribos (norte y sur). Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.

Paaten porbarminn D 0G0 Laryghad 14

Figura 29. Seccion tipo de ambos estribos (norte y sur). Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.

El objetivo de este apartado es diseiar el armado del estribo y definir dicho armado mediante los planos y croquis
necesarios para el anteproyecto. Ademas, se justificaran en el anejo las longitudes de anclaje y empalme
necesarias.

Figura 31. Seccion indicativa de las zonas a calcular. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.
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A efectos de célculo se diferenciardn las siguientes zonas: dos muros en trazo rallado, un encepado rigido como
region D en trazo rallado con espaciado y unos pilotes en trazo de puntos. La clase de exposicion es XS1 y la vida
util de 100 afios. Se esta en CLASE ESTRUCTURAL S2.

En el muro el recubrimiento nominal minimo esta limitado por durabilidad en la zona de traccién y de compresion.
Este recubrimiento minimo (Cmin) es de 30 mm. A este recubrimiento minimo hay que afiadirle la desviacion
(ACdev) que en este caso es de 10 mm. El recubrimiento nominal de las armaduras (Cnom) es de 40 mm.

En cuanto a los materiales se tiene un hormigdn cuya resistencia caracteristica (fck) es de 30 MPa y un acero cuyo
limite eldstico (fyk) es de 500 MPa.

6.2.2 Muro principal

6.2.2.1 Cuantias de cdlculo

Para el dimensionamiento de la armadura de calculo del muro se obtendran los esfuerzos en un metro de muroy
se extenderan a la longitud total del mismo. Se estableceran dos situaciones de proyecto: en construccidon y en
servicio. En servicio se afiaden a los empujes del terreno que ya aparecen en construccion, las cargas con su flexion
de las reacciones del tablero. Sin embargo, también se introducird una compresién que sera favorable no pudiendo
determinar a priori que estado de carga protagonizara el dimensionamiento.

FASE CONSTRUCCION:
Del anejo geotécnico se obtiene un flector mayorado de 211.66KN-m y un cortante de 113KN.
FASE SERVICIO:

Al flector producido por los empujes del terreno se afiaden las cargas de las reacciones de la estructura con una
distribucion a 452 como se muestra:
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Figura 32. Distribucion de cargas. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.

Se analizara que zona es la mas desfavorable pues cabe recordar que la de mayor flector sera también la de mayor
axil siendo esfuerzos desfavorables y favorables respectivamente. Clasificando las zonas de izquierda a derecha
como zona 1,2 y 3, obtenemos en la primera un par de esfuerzos de N=698 KN M=48,36KN-m, en la segunda N=982
KN M=75KN-m y en la ultima de N=284 KN M=26.6KN-m. Todos los pares de esfuerzos pertenecen a la zona A de
dimensionamiento no requiriendo armadura para resistirlos.

Por lo tanto, la fase critica sera la de construccion. El muro sera modelado como muestra la siguiente imagen y
para armar las regiones D se recurrird a publicaciones sobre las mismas. La regién D que se genera bajo la puntual
de las reacciones sera armada segun el articulo correspondiente de la EHE
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1 6.2.2.2 Cuantias de armado minimo

6.2.2.2.1 Armadura vertical

Se dispondran las siguientes cuantias en funcidn del acero a emplear para controlar la fisuracién por efectos

3 36 térmicos, deformaciones impuestas, retraccién:
A, = 00012 A sif, - 400 MPa
A =00008 A sif, =500 MPa

Py Y — h— 254 —

* También se dispondra de armadura mecanica en la cara traccionada:
_0.04-A,-f,
s.vmin
Figura 33. Cotas de seccion en estribos. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD. oo

ELU PERMANENTES SOBRECARGA COEFICIENTES CARACTERISTICA En la cara comprimida se dispone el 30% de la armadura minima dispuesta en traccién. Ademas, el didmetro de

Ned - kN - kN $o = 0 kN las barras no puede ser menor a 12mm o estar a mas de 400mm de separacion o 3 veces el espesor del muro.

Med - kNm - kNm Y1 - 211,66 kN , . ,

m Las cuantias que se han enunciado en este apartado aparecen en los articulos 9.6.2 y 9.8.2.1

Ved - kN - kN 02 - 112,87 kN

Curvatur Positiva M1ed 211,66 kNm M2ed 211,66 kN La ultima cuantia que se dispone es por fisuracidn y es de aplicacién siempre que la pieza se vea sometida a M
3 1 mayores al Mfis de la pieza. La armadura de fisuracion responde a la siguiente formulacién (Art. 7.3.2 EC-2):
Nc(-2°) 0 kN Mic(-o°) 0 kNm M2c(-o°) 0 kN
m A min O =Kk fot eff Aot
Nc(xlim) = 7402,29885 = kN Mic(xlim = 4181,87343 kNm M2c(xlim) -1029,34496 = kN
) m
Ne(+o) 16000 kN M1c(+o) 5600 kNm M2c(+oo) 5664 | kN Siendo:
m
= kc=04
ZONAC = k=1 (mas desfavorable)
= fct,eff = fctm
X = 0,01781 m

= Act = drea de hormigdn a traccion
= ¢gs =latensidn maxima permitida en la armadura después de la formacion de la fisura, que se obtiene de
la tabla del apartado 7.3.3 del EC-2 con el didmetro de las barras y con la abertura de fisura.
kcxk * fct,ef f » Act

ags

As,min, fis =

El Mfis es de 309KN-m por lo que el muro no requiere su aplicacion.
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Minimo Muro Maximos Muro

As | As' As As'
fisuracion | mecdnicos | geométricos | fisuracion | mecdnicos | geométricos 0,03 0,03
0 0,001472 0,00072 ‘ = = 0,000216

6.2.2.2.2 Armadura horizontal

Se dispondran las siguientes cuantias en funcion del acero a emplear para controlar la fisuracién por efectos
térmicos, deformaciones impuestas, retraccién:

A, = 0.0040 - A, sif, - 400 MPa
A, =0.0032 A, sif, =500 MPa

No obstante, el anejo nacional establece que la cuantia minima horizontal podra reducirse a 0,002Ac si se da el
caso de que haya juntas verticales de contraccién a distancias inferiores a 7,5m como es el muro objeto de este
ejercicio obteniendo esta Ultima cuantia. Ademds, para espesores de muro superiores a 50cm, se bloqueard el
espesor en este valor. La armadura debera repartirse en las dos caras. El didmetro minimo sera de 12mm y la
separacion ha de ser inferior a 400mm. Todas estas cuantias y disposiciones las encontramos en el Art. 9.6.3.

6.2.2.2.3 Armadura transversal

No es necesario disponer armado transversal al no cumplirse la exigencia de que el armado vertical supere el
0,02Ac de cuantia.

6.2.2.3 Propuesta de armado

Tras obtener las cuantias de armadura minima y con los datos de armado por se esta en condiciones de proponer
un disefio de armado que satisfaga todos los requisitos. Se calcularan a su vez las longitudes de anclaje y/o solape
de dichas armaduras. Estas cuantias se pueden resumir en las siguientes tablas.
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traccion compresion horizontal
z esp calc min disponer calc min disponer disponer
0 0,8 0,00066 0,00147 0,00147 0,00000 0,00044 0,00044 0,00100
0,5 0,8 0,00066 0,00147 0,00147 0,00000 0,00044 0,00044 0,00100
1 0,8 0,00066 | 0,00147 0,00147 0,00000 0,00044 0,00044 0,00100
1,5 0,8 0,00066 0,00147 0,00147 0,00000 0,00044 0,00044 0,00100
2 0,8 0,00066 0,00147 0,00147 0,00000 0,00044 0,00044 0,00100
2,5 0,8 0,00066 0,00147 0,00147 0,00000 0,00044 0,00044 0,00100
3 0,8 0,00066 | 0,00147 0,00147 0,00000 0,00044 0,00044 0,00100
3,5 0,8 0,00066 0,00147 0,00147 0,00000 0,00044 0,00044 0,00100
3,8 0,8 0,00066 0,00147 0,00147 0,00000 0,00044 0,00044 0,00100

traccion compresion horizontal

fi sep n fi sep n fi sep

20 0,18 4 12 0,238 20 12 0,038

En el armado vertical de traccién del muro dispondremos de un armado continuo pues al estar dimensionado por
cuantias minimas, estas se extienden a toda la dimensidn vertical sin dar oportunidad a distinguir entre armados
de base y de refuerzo. Por lo tanto, se dispondrian 5@20 por metro en la zona de traccidon, 4012 en la zona de
compresion y $12/40 en el armado horizontal en ambas caras. Esta Ultima armadura se extiende a esta cuantia
para cumplir la separacidon maxima En la coronacién del muro se dispondran 2@12 como se detalla en planos. La
separacién minima de las barras esta limitada al maximo de: 1.25dg (TMA), @b y 20 mm y la separacién maxima al
minimo de 300mm y 3 veces el espesor. El intervalo valido es: 2,5-24cm. Las barras en la zona de traccidn estan
separadas 18cm y las de compresidn 23,8cm cumpliendo ambas.

6.2.2.4 Armadura bajo carga concentrada

La armadura bajo apoyo se dispondrd segun el articulo 61 de la EHEO8, donde se expone que se ha de comprobar
la biela de compresidn y determina la cuantia de la armadura de traccién. Para comprobar la no rotura de la biela
se ha de cumplir:

Nd < Acl = f3cd

Ac
Acl

f3cd = * fcd = 36.51 MPa < 3.3 * fcd = 66MPa

Ac=1m?
Ac1=0.5%0.6=0.3m?

Nd,max = 3838.44 KN < Acl * f3cd = 10953KN
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La armadura de traccidn necesaria sigue la siguiente formulacién:

a—al

T =0.25* Nd * =As* fyd

a—al

a

T 0.25 x Nd *

As =
fyd fyd

T 0.25 3838400 * %
Asy = — = =9 2
sy Fyd 20000 9.56 cm

T 0.25 3838400 « ==
= Fyd 40000 o

Estas cuantias equivalen a 9 redondos del 12 y 8 respectivamente. La EHE recomienda el uso de cercos para un
adecuado confinamiento del hormigdn por lo que se dispondran los redondos en forma de cercos creando dos
capas de armadura. Por lo tanto, se dispondran 5 cercos del 12 en una direccion y cuatro en la otra con su centro
de gravedad a 52.5 cm de la cara superior del muro que equivale a al/4+a/2 como indica el modelo de bielas y

tirante que propone la EHEOS.
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Figura 34. Modelo de bielas y tirantes para cargas concentradas. Fuente: (Fomento, Instruccidon de Hormigén
Estructural (EHE-08), 2011)

6.2.2.5 Longitud de anclaje

Ambas caras de armadura vertical seran solapadas con las esperas que se dispondran en el encepado al que irdn
ancladas. Se calcularan tanto las longitudes de solape de las esperas, asi como sus anclajes al encepado. La longitud
de solape de la espera de la cara de traccion es de 1,08m y la de la cara de compresidén de 0,65m. Las de anclaje
son de 0,72 y 0,43m respectivamente.

A continuacidn, se justificaran las longitudes que se acaban de citar. Las longitudes minimas se han calculado segun
EC-2 Art. 8.4.2. Las longitudes de anclaje a partir de las siguientes expresiones:

b= @ * fyd

T 4 fbd
Ibrad = b As,nec
= *—
q As, disp

lbd = lbrqd = B
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fck 30 Longitud basica de anclaje 0,429
fyk 500 [} 12
trabaja Compresion fyd 434,783
Tipo de anclaje Prolongacion recta fbd 3,041
Adherencia Buenas
n? 4
[0)] 12 Longitud basica requerida de anclaje 0,429
Yc 1,5 As,nec 0,000452
Yy 1,15 As,real 0,000452
nl 1 Longitud neta de anclaje 0,429
n2 1 B 1
fctd 1,352 Ib,min 0,257
fct.0,05 2,028
fctm 2,896
Longitud de solape 0,643
a6 1,5
10,min 200
pl 100
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fck 30 Longitud basica de anclaje 0,715
fyk 500 [4] 20
trabaja Traccion fyd 434,783
Tipo de anclaje Prolongacion recta fbd 3,041
Adherencia Buenas
n2 5
[0)] 20 Longitud basica requerida de anclaje 0,715
Yc 1,5 As,nec 0,001571
Yy 1,15 As,real 0,001571
nl 1 Longitud neta de anclaje 0,715
n2 1 B 1
fctd 1,352 Ib,min 0,214
fct.0,05 2,028
fctm 2,896
Longitud de solape 1,072
a6 1,5
10,min 300
pl 100

6.2.3 Murete de guarda y losa de transicion

Para el armado de esta regién D se han seguido las recomendaciones dadas por Juan J. Arenas y Angel C. Aparicio
en el libro “Estribos de puente de tramo recto”. En los planos queda representada la disposicion de las mismas.

6.2.4 Pilotes

Para obtener los esfuerzos de primer orden del pilote se han obtenido en primer lugar las cargas que actian en
cabeza mediante la hipétesis de encepado rigido y articulados en cabeza. Para obtener el momento mdaximo a lo
largo del pilote se ha aplicado la solucién de Jiménez Salas en la que se obtiene un longitud de empotramiento
ficticia que tiene en cuenta la deformabilidad de la cimentacion profunda y el efecto grupo.

Lg=axL'
p=12+" 2]
=1.2%* El3
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L' =1.2x

L'=397m

O Efecto grupo
207
Ll =al

v Para grupos superior a 4 x4 tomar el
valor de o para 4 x 4.

My, =1.1-[m.H_(|+2Lg ”

v’ La carga horizontal H sobre el encepado
se reparte aplicando la hipétesis de
encepado rigido y pilotes articulados en
cabeza.

< 8 ©

L

:

& = @
3

L
1 OEFICIENTE DE GRUPO, :(-_')

B

11

ESPACTAMIENTO RELATIVD S/Lg

Figura 35. Efecto grupo. Fuente: (Bonet Senach, 2015)

Segun el tratamiento a pares de pilares que se ha adoptado en el andlisis de los mismos, se entraria en la grafica
superior en la segunda curva (2x1) con un valor en abscisas de s/Le, siendo e la distancia entre ejes de pilotes en

. ., , . - ,E*I .
la direccién que actua el cortante de valor 2,2m. Le es la longitud eldstica de valor Le = * 3 = 3.21, siendo el

cociente de ambas magnitudes 0.68. De la curva mencionada se obtiene el valor a igual a 1.15 aprox.

Lg=axL
Lg = 1.15 % 3.97

Lg =4.57m
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Este pilote ficticio empotrado y de longitud igual a Lg sirve para obtener el momento maximo a lo largo del pilote
a dimensionar de valor absoluto:

. Lg
Mméax =1.1*[mx*H * (7)

L

—  RELACIOM RECOMENDADA
—— RELACION TEOMICA

T mas T
HL

:H 15

L
Ly

aro ” © ENSAYOS DE DAVISSON Y SALLEY (1940)
¥V ENSAYOS DE ALIZADEM (1088)
040 *x ENSAYOS DE BAGUELIN ET AL.(PILOTES MUY CONTOS (1972)
+ ENSAYOS DE BAGNOLET (MUY CORTOS)ARCILLAS (1967)
080 ® EMNSAYOS DE ALIZADEM Y DAVISSON (1969) ARENAS
© ENBAYOS DE Mc CAMMON Y ASCNERMAN COM PILOTES RAYMC
040 P 54" EN MARACAIBO(1983)LIMOS

A EMSAYOS DE WEGRIYN EN MODELO (1985)ARENA
O ENSAYOS DE KUBO (1985) ARENA

A " "
oo A A A —
o \ z 3 . s L] r e

1 /Lg (LONGITUD LIBRE/LONGITUD ELASTICA)

Figura 36. Relacion de pardmetros Fuente: (Bonet Senach, 2015).

El parametro m se obtiene del diagrama superior para poder calcular el momento maximo en servicio segun
Jiménez Salas, 1980. La abscisa del mismo es cero al no tener una longitud libre en el pilote objeto del analisis. El
valor d m recomendado para x=0 es de 0.45.

i 4.44
Mmax = 1.1 * [0.45 % 140 * ( > )

Mmax = 158KN - m

A los axiles maximos y minimos y cortantes en cabeza que se extraen del anejo geotécnico se afiaden el peso propio
de los pilotes y el momento que se acaba de calcular para obtener las dos combinaciones de esfuerzos siguientes:
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Ned (KN) Med (KN-m) Ved (KN)
1 1624,5 158 140
2 1158 158 140

Para obtener los esfuerzos con los que se obtendra la armadura de calculo hace falta obtener las excentricidades.
De los esfuerzos anteriores se obtendra la de primer orden a la que habra que afiadir una accidental por inclinacién
del pilote en construccidon y una de segundo orden. La accidental se limita a calcular el pilote partiendo de una
inclinacion de 0.02 lo que originaria una excentricidad de 0.3m al tener 15m el pilote. A esta desviacién por
inclinacion se le afiade otra de 0.1m por desviacién en planta. Este valor se obtiene de los articulos 7.1.2 y 8.1.1 de
la EN1536:2010.

Antes de calcular la excentricidad de segundo orden hay que valorar su adecuada aplicacidn a través de la esbeltez
limite (EN 1992-1-1:2004 (Art 5.83.1).

Alim = 35 ° ‘. [1+%+3.4(ﬂ— 1)2] < 100
ved €02 e02

h

. 01 . .
En estructuras traslacionales Zo_z = 1 haciendo 0 el segundo sumando del corchete. El parametro C depende del

reparto de las armaduras en torno a las caras de pilar/pilote. Al tener repartidas las armaduras radialmente su
Ned

Acxfcd
en el parametro e02. La expresion anterior quedaria de la siguiente forma en funcion del esfuerzo axil:

valor es de 0.2. ved es el esfuerzo axil relativo de valor . La excentricidad de primer orden viene representada

) 2[0.2 % % 0.4752 x 20000 0.24
Mim = 35 = Ned *[1+ﬂ]<100
Ned

Alim1 =91.4 <100
Alim2 = 96.54 < 100

La esbeltez del pilote depende de lo y el radio de giro. El primer parametro es la longitud real mas el coeficiente
de pandeo que en este caso es 2 por ser un empotramiento.

_a*l a*l axl 4x4.44

- zi_z T*R4% _zRZ_ 0475
A TT*R2x4 4
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Al ser inferior se pueden despreciar los efectos de segundo orden. Cabe destacar, que a pesar de tener un pilote
de un metro de didmetro, el EN2 establece que se trabajara con un Dcal=0.95Dnom para Dnom de un metro. Los
esfuerzos de calculo con los que se dimensionaran seran:

Ned (KN) Ved (KN) EO Ei Etot Med
1 1624,5 140 0,0972607 0,4 0,4972607 807,8
2 1158 140 0,13644214 0,4 0,53644214 621,2

6.2.4.1 Armadura de cdlculo

Para obtener la armadura por cdlculo utilizaremos los diagramas de interaccién adimensionales para secciones
circulares de Jiménez Montoya.

ACERO
B400S 0B 5008
400 s fi = 500 Nimm=
A =0,785 « h2

Figura 37. Tabla indicativa de los diagramas de interaccion. Fuente: (Salas, 1980)

Para operar con el diagrama hay que obtener las dos coordenadas de valor
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_ Ned
" Ac* fcd
_16245_
T Acx20
B 1.158 007
Ac*20
_Ned*eo
# Ac * fcd

_ 1.6245x0.497

M= 0
,_ 1158%0536
He="acx20

Con ambos pares de coordenadas se obtiene un valor de w igual a 0.05.

A_W*Ac*fcd_ 0.05 * 7 * 04752 x 20

= 16cm?
fyd 434
6.2.4.2 Armaduras minimas
La armadura mecanica para una seccion circular se simplifica a:
 m*R%*xfctm, fl m=*0.475% % 2.89 5
As, min = = = 32.62cm

6.4 fyd 64434
La cuantia geométrica se extrae del PG-3 y es de 25¢cm? para pilotes de didmetro 1m.

Por lo tanto, se armara el pilote con 32.62cm?
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6.2.4.3 Propuesta de armado

De las normativas PG-3 y EN1992 se extraen las disposiciones constructivas para armar un pilote. Se utilizara un
recubrimiento nominal de 75mm. La cuantia de armado traducida a redondos equivale a 17 $16 o 1020. El
diametro transversal ha de ser mayor o igual a 6mm o a la cuarta parte del diametro longitudinal. La separacién
transversal ha de ser menor a 15 veces el diametro transversal. La separacién entre ejes de longitudinales esta
limitada al rango de 10 a 20 cm.

Con estas condiciones, la propuesta de 1020 no cumple la separaciéon maxima obligando a aumentar la cuantia a
13@20 superior a los 17@16. Sin embargo, adoptar la segunda opcién obliga a poner mas estribos por estar
limitados a una separacion de 240mm sobre los 300 que permite el redondo del 20y al tener pilares de 15m podria
ser mas caro. No obstante, al ser redondo del 6 es sencillo verificar que la cuantia en seccién transversal tiene
mucho mas peso en la eleccién, optando por disponer 17@16 y c@6/24.

6.2.4.4 Solicitaciones tangenciales

Se verificara el estado limite ultimo de solicitaciones tangenciales mediante la comprobacidn de resistencia de la
seccidn bruta. Si el cortante de calculo fuera superior habria que disponer de suficiente armadura transversal. La
resistencia de la seccion es igual a:

0.18 21200

Vrdc = 1+ |— 100
rdc C* P *( *

k)5 + 0.15 « Ned
* 3 . *
bw * d fek) Ac

Donde bw,nom es igual a:

bw,nom = 2 * y/RZ — (R — rmec)?

bw,nom = 0.56m

Vrdc = 368KN

Vrdec > Ved
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6.2.5 Encepado

Para el dimensionamiento del armado del encepado, se realizaran las comprobaciones de estado limite Ultimo que
recoge la normativa empleada, siguiendo especialmente las indicaciones de la EHE para las mismas, asi como la
armadura minima que estas imponen. También se realizardn una serie de comprobaciones y cdlculos a partir del
Eurocddigo 2 EC-2.

Antes de comenzar con el encepado, se recuerdan las caracteristicas geométricas del encepado, que se encuentran
correctamente explicadas en el apartado 5.3 del presente anejo. El encepado tiene en ancho de 6 m, una longitud
de 24.9 m y un canto constante de 1 m a lo largo de toda su longitud.

Siguiendo las directrices que impone la norma EHE-08 (apartado 58.2.1) para el dimensionamiento de éste, lo
primero a comprobar es caracterizar el tipo de encepado, a distinguir entre:

ANEJO N24. DISENO Y COMPROBACION DE SUBESTRUCTURAS

- Encepado rigido.
Umax < 2h
- Encepado flexible.

Vmax > 2h

—

RIGIDO V.., =2 h
FLEXIBLE Vmgz = 2 h

i
1
y
I
1

Figura 38. Distincion entre encepado rigido y flexible. Fuente: Instruccion de Hormigon Estructural EHE-08.

Esta distincion se lleva a cabo para elegir el método con el que se va a proceder a dimensionar el armado del
encepado. En el caso de encepados flexibles se optara por el método de flexidn, y en el caso de encepados rigidos
se aplicard el método de bielas y tirantes.

En nuestro caso, se puede ver en la siguiente imagen (figura 31) que tenemos un encepado rigido.
Umax = 1.1m

h=1m;2h=2

De tal modo que:

1.1<2
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Vmax =" m

2h=2

Figura 39. Detalle de comprobacion del tipo de encepado. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.

Como se puede comprobar, se dispone de un encepado rigido y por tanto se procederd con el método de bielas y
tirantes para realizar el calculo de la armadura (mediante lo formulado en el apartado 58.4 de la EHE-08) y también,
para la comprobacidn de tanto las zonas nodales, como la capacidad de las bielas y tirantes mas restrictivas.

Una vez visto el tipo de encepado, se sigue con la obtencidn de la carga vertical que actla en la cabeza de los
pilotes. Para ello, se realiza la reduccion de esfuerzos al centro de la cabeza de los pilotes de igual forma que en el
calculo geotécnico (apartado 5 del presente anejo). En un Proyecto de Construccion no seria posible esta reduccion
ya que se utiliza cuando no se requieren distribuciones de esfuerzos muy precisas y sobre todo para simplificar,
por lo que es admisible en los calculos geotécnicos pero no en los estructurales (que es el caso que nos incumbe
ahora). Sin embargo, y como se ha mencionado ya, al estar en un Anteproyecto se procede de manera simplificada
de tal forma a lo visto en el apartado 5.4.4 (figura 24) de este anejo.

6.2.5.1 Obtencion de los esfuerzos (NEdmax, NEdmin, VEdx, VEdy)

Previamente se toman las diferentes cargas que actuan sobre el encepado y que hay que llevar al centro de la base
de éste, al que se le llama (al igual que en el apartado 5 de este anejo) centro O. Se recuerda que se trabaja con
los mismos ejes que en todo este anejo (figura 20).
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W2 W3

Figura 40. Detalle de todas las acciones actuantes sobre el encepado. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.

Donde las cargas son (para visualizar los valores nos podemos remitir al punto 5.4.2 del presente anejo, donde se
lleva a cabo el calculo de éstas):

- P: Cargasverticales procedentes de tablero (la carga llamada P corresponde a las acciones verticales mas
desfavorables provocadas por el tablero y distribuidas por bielas de compresién a 45 ° a lo largo del
hormigén del muro principal).

- HIL: Cargas horizontales procedentes de tablero (despreciables en estos célculos frente a las cargas
verticales).

- Ew+Et: Empujes horizontales de tierras y empuje hidrostatico.

- W1: Peso de las tierras del trasdds del muro principal.

- W2: Peso centrado de encepado y muro principal.

- W3: Peso de muro cajero.
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Estableciendo la combinacidn mas desfavorable, que en este caso se corresponde a la combinacién persistente o Aplicando la reduccion de esfuerzos del punto 5.4.4 anteriormente mencionada, se obtiene la distribucién de
transitoria regida por la IAP-11, que se muestra a continuacién: esfuerzos en los pilotes. De la cual, se toman los axiles del pilote mas cargado (y el menos cargado) y el mayor
cortante:

ZVG*Gk'i'yQ*Qk-l'ZyQ*Qk*(pO

- Axil maximo (pilotes mas cargado):

Los coeficientes de seguridad y de simultaneidad cambian en el calculo estructural a diferencia del calculo Nmax= 1330.06 KN

geotécnico del apartado anterior.
- Axil minimo (pilote menos cargado):

- Coeficientes globales de seguridad:
Nmin= 864.14 KN

Coef.
Y 135 - Cortantes:
G .
Yo 1.35 Hy=0 KN

Hx= 140.33 KN

6.2.5.2 Cadlculo del armado del encepado

- Coeficientes de simultaneidad: . . L. .
En primer lugar, después de ver que tenemos un encepado rigido, se debe establecer el tipo de encepado de

Coef.simul o acuerdo con la EHE-08. Como se puede observar en el siguiente extracto (figura 33), perteneciente al indice de
esta norma, se establecen varios tipos de consideraciones para calcular el armado, diferenciando entre encepado

Trafico - 075 e o ' )
Acera 04 gue agrupa a una pareja de pilote o varios pilotes (tres pilotes, cuatro pilotes...).
Viento ‘ 0.6 58.4.1. CimEntBCIONES MGIAES ... ...eeeeeeeeeeieeeeeeeeeeee e cce s ssms s maeeeameenecxaesanen s manmssmnnneees s 269
LTS O U T Y= 1 €= T3 Lo [ Lo £ =R 269
58.4.1.2. ENCEPadOS MIOS ...ooooeeeeeee e e e e e e e e e mneeeeenns 270
58.4.1.2.1 Encepados sobre dos pillotes ........ccoooiiiiicieeeee e 270
. . . . o ) 58.4.1.2.1.1 Armadura principal ... 270
Una vez aplicados dichos coeficientes se obtienen los valores de la combinacién anterior en la base del centro del EQ 41219 - Armackirs Secundanin <. ... .. . reomio 271
encepado, siempre en el caso mas desfavorable: 58.4.1.2.2 Encepados sobre varios pillotes ..............o.cccooieeiiiiicieenen 272
58.4.1.2.2.1 Armadura principal y secundaria horizontal... 274
58.4.1.2.2.2 Armadura secundaria vertical .............cc.c....... 276
Cargas (KN)
Figura 41. Extracto del indice. Fuente: Instruccion de Hormigon Estructural EHE-08
Nmax 26330.54 Las subestructuras de este Anteproyecto (de ambos estribos), se pueden asimilar a una losa de cimentacion. Estan
formadas por un muro principal de 24.9 m de longitud que le trasmite una serie de cargas y un encepado que
Hy 0 agrupa dos filas de 12 pilotes paralelas a dicho muro (se puede ver en las figuras 6,14 y 18). Por tanto, se asimila a
un encepado corrido sobre dos filas paralelas de dos pilotes que sostienen el muro corrido (muro principal y muro
Hx 3367.88 . . .
cajero) sobre el que actuan las cargas del tablero (figura 34).
Mz 0 De acuerdo con los apuntes suministrados en la asignatura de Disefio Estructural De Cimentaciones, se tiene que:
My 5467.32
Mx 8433.045

Tabla 11. Esfuerzos en el centro de la base del encepado. Fuente: Elaboracion propia.
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¥*. Elanalisis se reduce a una pareja de pilotes cuyo ancho del
encepado es |;. La armadura se concentra sobre cada pareja

a4

—

—

O 000 0O

=

O O

O O

|
A

025a v
]
a, .

Figura 42. Figura que muestra la forma de realizar el cdlculo de este tipo de encepado. Fuente: (Bonet Senach,
2015)

En resumen lo que se nos indica, es que se asimile el grupo de pilotes a una pareja de ellos, tal y como se muestra
en la figura anterior, de forma que el calculo sera similar al de un encepado sobre dos pilotes y cuyo ancho sera I1.
Que en nuestro caso se tendra que:

11=2m

Las bandas de dos metros de pilotes se van solapando la una con la otra, de tal forma que los cercos verticales
vayan acoplandose en los extremos de cada banda (sin haber tramos de menor armado entre bandas). Estos
cercos quedan estabilizados y solidarizados con unos redondos de 12 mm longitudinales que hacen que actuen
todos por igual en caso de flexién del encepado. Por lo tanto se colocan 30 redondos de 12 mm a 15 cm de
separacion los cercos en la vista del alzado.

Por lo tanto, se procede siguiendo lo mandado por la norma:

6.2.5.2.1 Armadura principal

Antes de comenzar los calculos, se puede estimar la forma que tendra el modelo de bielas y tirantes:
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Figura 43. Aproximacion del modelo de bielas y tirantes. Fuente: Art.58.4 Instruccion Estructural de Hormigon
EHE-08

El armado principal, siguiendo el método de bielas y tirantes, se calcula obteniendo la traccion de calculo (Td) o
capacidad mecdnica (Us), a partir de la siguiente formula:

_ Ngg*(v+0.25%a,)

Ta =Us 085+d

De donde v es el vuelo maximo obtenido anteriormente: v = 1.1m

El canto util d, a partir del cual se calcula el brazo mecénico (0.85*d). Para el calculo del canto util, previamente se
debe ver el didmetro de armadura a disponer, que en nuestro caso sera de ©® 20 mm para las armaduras principales
y secundarias y de ©12 mm para los cercos verticales y horizontales. Con el recubrimiento, calculado por
durabilidad para un ambiente XS1, que corresponde con un ambiente de ataques por cloruros marinos por ser una
estructura que se encuentra a menos de 500 m de la costa, se tiene un recubrimiento de 4 cm ya que se asegura
que se encofra contra un terreno preparado para tal fin y no sobre el terreno directamente (con lo que seria en
ese caso 7.5 cm). De tal modo se calcula el canto util:

@ppal 0.02
d= h—T—(Dcerco—reC: 1—7—0.012—0.04= 0.938m

El valor de a; corresponde con el espesor del muro principal, que es de 0.8 m.

Por ultimo, el valor de la carga Neq. Este valor se refiere a la carga de compresidn vertical que recibe el pilote mas
cargado. Por lo que este valor es el calculado anteriormente.

Ngg = 1330.6 KN
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Sustituyendo en la férmula anterior, se obtiene la tension de célculo en el tirante:

_ Nggx(w+025%a;) 1330.6x(1.1+0.25%*0.8)
N 0.85*d N 0.85 % 0.938

= 2169.54 KN

A partir de esta tension de célculo, y con el fyd que en nuestro caso es de 434.78 N/mm?, se obtiene el drea de
armadura principal que se necesita:

p Ty 2169.54 0.004981m2
s.ppalnecesaria = 7 — 500/ 103 = U m
Jya /11510
Este valor obtenido, es la cantidad de armadura que necesitamos por la tensidon que se genera en el tirante (la
zona mas traccionada del encepado). Por lo tanto, se debera imponer un area mayor a esta, de tal modo que
cumpla la capacidad del tirante y trabaje de forma correcta.

Se dispondrdn de 66 10, cuya area total es mayor que la necesaria. Se colocan redondos doblados de 10 mm, de
forma que se van colocando por parejas de redondos (un redondo sobre otro) con la separacidén respectiva. Se
decide colocar en esta forma por facilidad de calculo, ya que en un principio se optd por diametro del 20, pero al
necesitar doblar la armadura principal para formar la jaula, se vio necesario reducir este didametro a menos de 12
mm. De tal forma que para que el centro de gravedad no cambiara, y con ello, el brazo mecanico (lo que nos
hubiera llevado a recalcular el armado) se decidié tomar redondos dobles del 10, asi el centro de gravedad de la
armadura se mantendria. Estos redondos se distribuirdn en la parte inferior del encepado, a lo largo de los dos
metros que se han considerado de ancho de la banda de pareja de pilotes, tal y como se muestra en la figura 34,
con una separacion longitudinal de 6 cm. Se escoge este diametro de 10 mm para poder llevar a cabo el doblado
de la armadura de forma sencilla, ya que los didmetros superiores a 12 mm estan contraindicados por la norma en
cualquier tipo de cerco o armadura transversal que vaya a ser doblada. Para formar la jaula del encepado, se
doblaran los redondos inferiores, mientras que los superiores irdn atados a estos inferiores en construccion y
llegaran a la longitud de anclaje correspondiente.

Como se ha comentado al principio, también se lleva a cabo la comprobacién de bielas y zonas nodales (las que
sean necesarias):

El tirante tiene capacidad suficiente, ya que esta calculado sobre la tensidn de calculado obtenida con fyd, cogiendo
un numero de redondos que hagan cumplir el limite de area de armadura que necesitamos.

En cuanto a las zonas nodales, se puede comprobar que hay dos nudos inferiores que son semejantes, y se pueden
definir como nudos C-C-T. Sin embargo, este tipo de nudos se pueden asemejar a nudos tipo C-C-C, ya que la
traccidn del tirante se puede asimilar a una compresién en la zona opuesta del nudo. Graficamente se puede
observar en la siguiente imagen:
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Figura 44. Nudo C-C-T transformado en un C-C-C. Fuente: (Pallarés Rubio, 2015)

Para proceder con el calculo y comprobacion de esta zona, se utiliza un Excel programado por los profesores de la
asignatura ‘Elementos de Hormigon”, con el que se puede comprobar que las tensiones de las bielas no agotan la
capacidad del hormigon.

Datos del nudo

anchao angulo theta beta  ten.norma tentang. ten. biela
(my) Cx Cy C (kM)  biela (rad) (rad) (rad} I {(MPa) (MPa) (MPa)
biela C1 1 0.00  1,330.60 1,330.60 1.5708 2.5914 1.6699 0.67 0.00 0.67
biela C2 0.124 -2 16954 0.00 216954 3.1416 21209  -1.5594 8.75 -0.10 8.75
biela C3 063 216954 -1330.60 254507 -0.5501 16708  -0.6742 0.79 -0.99 2.02
espesar 2
Circulo de Mohr
x= 4706769 R= 4.0414699

tension  direccion  direccion

(MPa) (rad) (deg)
tension principal 1= 8.75 1.57 89.95
tension principal 2= 0.67 314 179.95

Figura 45. Comprobacion de la zona nodal C-C-C. Fuente: Excel dado por los profesores en la asignatura
“Elementos de Hormigon”

Como se observa en la figura 36, se debe comprobar que las tensiones 01 02 no agotan la capacidad del hormigdn

gue viene dada por la siguiente férmula:

Omax = max(01,02) < k2 *v' * fcd
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Siendo fcd = 20 MPa, k2= 0.7 y v'= 0.85 (ambos coeficientes adimensionales).

Omax = 8.75 MPa < 0.7 % 0.85 * 20 = 11.9 MPa

Por lo tanto, se puede comprobar que cumple.

6.2.5.2.2 Armadura secundaria

El calculo de la armadura secundaria que se coloca en la parte superior del encepado es bastante simple, ya que la
EHE-08 especifica como Unica condicién que la capacidad mecdnica de la armadura secundaria no sea inferior al
1/10 de la capacidad mecanica de la armadura principal inferior.

Por tanto:

As.secundaria.necesaria = 0-000498"12

Con esta cantidad de armadura y de tal forma que se utilicen los mismos redondos que en la superior horizontal,
se procede colocando 9 ©® 12 en la parte superior del encepado y a lo largo de la longitud de dos metros
considerados, con una separacion de 23.85 cm.

6.2.5.2.3 Armadura secundaria vertical (cercos verticales) y armadura secundaria horizontal (cercos
horizontales)

Este tipo de armadura secundaria se colocara dispuesta en reticula en las caras laterales. Por una parte, la
armadura vertical consistird en cercos cerrados que aten a la armadura principal y secundaria longitudinal superior
e inferior, respectivamente. Por otro lado, la armadura horizontal sera un tipo de armadura perimetral (tipo
armadura de piel) ya que los cercos verticales iran enlazados entre las diferentes bandas de pilotes y ademas iran
solidarizados longitudinalmente con los redondos del 12 colocados para tal efecto.

La Unica premisa a seguir por la norma es que la cuantia de estas armaduras sera como minimo el 0.004 del area
de la seccién de hormigdn perpendicular a su direccion.

De tal modo que:
- Armadura secundaria vertical (necesaria):
Agy, = 0.004 * by x a,
- Armadura secundaria horizontal (necesaria):

Agn = 0.004 # b, x h

La norma dice que para la obtencion de los parametros llamado b,y h se debe tomar a partir de la siguiente imagen:
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Figura 46. Cotas del drea del encepado que se dimensiona para armar. Fuente: Elaboracion propia con AutoCAD.

Como se observa en la figura 38, h/2 > b2, por lo tanto y segln la norma EHE-08, se toma en la formula como
seccion de referencia b2=h/2, por lo tanto:

- Armadura secundaria vertical (necesaria):

Ag, = 0.004 % 0.5 % 6 = 0.012 m?
- Armadura secundaria horizontal (necesaria):

Agp = 0.004 % 0.5 %1 = 0.003 m?

Con lo que se opta por colocar 20 ©®12 distribuidos a lo largo del canto de 1 m (teniendo en cuenta los

recubrimientos) con una separacion de 7 cm. Se resalta de nuevo, que esta armadura es perimetral, es decir, es la
que rodea al encepado en su totalidad (no va por bandas).

Mientras que los cercos horizontales se distribuyen 270 ©12 alo largo de los 6 m de ancho de encepado con una

altura de rama de 0.92 m con una separacion transversal de 47 cm. La separacion longitudinal a lo largo de los seis
metros, varia seglin se encuentren en una zona de banda de pilotes (donde se concentran a 15 cm) o por el resto
del encepado (a 28.96 cm).

6.2.5.3 Armaduras minimas

6.2.5.3.1 Armadura minima geométrica

El articulo 42.3.5 de la EHE-08, establece una cuantia geométrica minima de armado en losas para acero de
fyk=400MPa y para fyk=500MPa. Al tener una fy=500 MPa, y calculamos su minima geométrica:

_As > 0.0009
p_AC p— .
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De tal modo que:

As geomin = Ac % 0.001 = 2+ 0.0009 = 0.0018 m?

6.2.5.3.1 Armadura minima por control de fisuracion

El articulo 7.3.2. del EC-2, establece una cuantia minima por control de fisuracion de:

kc*k * fer epr * Act
os

As.fis.min
Donde:

- Kc=04
- K=0.65
- 0s=200 MPa (Tabla 72N EC-2).
2
- fetm =03 * fck3s = 2.49 MPa
- Act se toma un drea de hormigdn sometida a traccidn igual a la mitad de la seccién total de referencia,
de 1 m2

A partir de la tabla 72-N del Eurocddigo se obtiene g5, suponiendo una abertura de fisura de Wk= 0.2 y con
nuestros didmetros de redondos.

Asi:

0.4 % 0.65* 2900 %1

As.fis.min = 200000 = 0.0037 m?

6.2.5.3.1 Armadura minima mecdnica

El articulo 9.2.1.1 del EC-2, establece una cuantia mecanica minima de armado de:

0.26 * fopm * bt +d 2900

Asmecmin = Fyk * m * 2 % 0.938 = 0.0028m?

Finalmente, con la disposicidon de armaduras minimas segun las diferentes restricciones de las normas, se considera
la necesidad de imponer o no, estas minimas a las de calculo.

- Armaduras minimas:
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As.min.geom (mm?) 0.0018
As.min.fis (mm?) 0.0037
As.min.mec (mm?) 0.0028

Tabla 12. Resumen de armaduras minimas. Fuente: Elaboracion propia.

6.2.5.4 Longitudes de anclaje

Se lleva a cabo el cdlculo de las longitudes de anclaje, respecto a las armaduras principales inferiores y secundarias
superiores. No obstante, no se consideran para el calculo de las longitudes de anclaje, los cercos, ya que formaran
reticulas verticales y horizontales.

En un principio se opta por anclaje en prolongacién recta de los propios redondos, pero se debe comprobar que
cumplan los requisitos necesarios de espacio, dando resguardo lateral para el recubrimiento mecanico de 62 mm.

Suponiendo los siguientes casos:

- Condiciones de mala adherencia (del lado de la seguridad).
- Fck=30 MPa.

- Fyk=500 N/mm?Z.

- Prolongacidn recta, para ambas.

- Compresion para la secundaria y traccion para la principal.
- Armadura principal: 42020

- Armadura secundaria: 5 © 20

Siguiendo las formulas, con las cuales se calcula la longitud basica de anclaje (lb), posteriormente la longitud
requerida de anclaje (Ib.rqd) y finalmente la longitud neta anclaje (Ibd), e implementandolas en un Excel (figura39)
se obtienen los siguientes valores:
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LONGITUD DE ANCLAJE
Dlatos: GR-8 |Langitud basica de anclaje(lbf | Longitud basica requerida de anclaje [Ib,rgd) |
Tipo de adkerencial  malas
Fyk[Mpal] 500 Fbd] 2128904 MPa | Ibyrgd 10856645 mm |
Fok[Mpa) 30 ni 0.7
Tipo]  recta e 1 | Longitud neta de anclaje [Ibd) 1085 BE45 mm |
Salicitacian] traceion Frod] 1351685 Mpa
madura necesarialm2]] 0.0043% Fotm) 2896468 Mpa Comprobacidn Ibd: = Ib,min 1086.6645 mm
dizp. [Didmetro->mm) 10 Fot,0.05] 2027528 Mpa traccicn 3266994 mm
madura disp. [ndmero) 33 compresian B51.3987 mm
Armadura disp. [m2]]  0.00513 Ib] SI0.5703 mm

Cilculos previos:
Fuyd] 434.782E)
E 1

Tipo de anclaje | Traceidn | Compresidn
Fecta 1 1
Fatilla 0.7] 1

Soldada 0.7] 0.7

Figura 47. Plantilla Excel para llevar a cabo el cdlculo del anclaje. Fuente: Elaboracion propia con Excel.

Por tanto, se obtienen las siguientes longitudes de anclaje:
Armadura principal:
Lanclaje.ppal = 1085 mm
Armadura secundaria:
Lanclaje.secundaria = 323.94mm

Como se observa, estas distancias de anclaje son inferiores a nuestra restriccién, ya que en este caso de donde
empieza la longitud de anclaje (el eje del pilote) hasta el borde del encepado hay 1.5 m. A esta distancia se le debe
quitar el recubrimiento impuesto, pero igualmente, las longitudes de anclaje obtenidas para ambas armaduras son
inferiores. Por conclusidn, se puede proceder a realizar estos anclajes en prolongacién recta. Sin embargo, al ser
un encepado y necesitar la formacion de un armado en forma de jaula donde atar la armadura, y por facilidad
constructiva para proceder al correcto atado de los cercos verticales y horizontales, se dobla la armadura inferior
principal y superior secundaria donde se colocan los cercos horizontales (se puede observar en los planos
correspondientes al armado de la cimentacion).

Por tanto las longitudes de anclaje finalmente dispuestas, se corresponden con 1.72 m para la armadura principal
y de 2.25 m para la secundaria (a partir del eje del pilote como manda la normativa).

Para ello se realiza un solape de la armadura secundaria superior con la armadura principal inferior, para establecer
el correcto atado de las armaduras. La longitud Lo de solape, también implementada en un Excel, se obtiene a
partir de (segun lo indicado por el EC-2):
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Datos: GR-2

| lzngitud de zolape de caloulo (o]

Fyk[Mpa)] 500
FckiMpal) 25 | lo] 5810123 mm
Tipo]  recta

Salicitacidn] traccion Fegla a cumplic Correcho
Ib,rqd] 1025665
d 3 lo,min 326,693 mm

Figura 48. Plantilla Excel para llevar a cabo el cdlculo del solape. Fuente: Elaboracion propia con Excel.
Por tanto se obtiene un solape de:

Lo =581 mm

6.2.5.5 Armado final

Como se observa, la mayor corresponde con la minima mecdnica. Sin embargo, esta minima sigue siendo menor
gue la armadura principal de cdlculo. Por ello, se toma la armadura de calculo.

- Resumen de armaduras utilizadas (en cada seccion de referencia de 6x2x1 m):

Diametro Numero de armaduras L.anclaje
(Area de armadura)

Arm.principal 10 66 © 10 (0.00518 m?) 1085
Arm.secundario.superior 12 9% 12 (0.00101 m?) 323.94
Arm.secundario.vertical 12 270012 (0.030 m?) S

Arm.secundario.hor.perimetral 12 20% 12 (0.00226 m?) -
Arm.longitudinal.sol 12 30012 (0.00339 m?) =

En el plano 7.2 se lleva a cabo una mejor visualizacién del armado colocado en cada subestructura.
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